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CAPITULO 1 



SRETO ARMADO 


■ 
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1.1 EL DISENO ESTRUCTURAL 

La estructura debe concebirse como un sistema o conjunto de partes y 
componentes que se combinan ordenadamente para cumplir una funcidn dada. 
El proceso de diseno de un sistema, comienza con la formulacidn de los objetivos 
que se pretende alcanzar y de las restricciones que deben tenerse en cuenta. El 
proceso es ciclico; se parte de consideraciones generales, que se afinan en 
aproximaciones sucesivas, a medida que se acumula informacidn sobre el 
problema. 

Idealmente el objeto del diseno de un sistema es la optimizacion del sistema, es 
decir la obtencidn de todas las mejores soluciones posibles. El lograr una solucidn 
optima absoluta es pr^cticamente imposible, sin embargo, puede ser util optimizar 
de acuerdo con determinado criterio, tal como el de peso o costo mfnimo;teniendo 
en cuenta siempre que no existen soluciones unicas sino razonables. 

1.2 EL DISENO POR ESTADO LIMITE 


El diseno por estado Ifmite trata de lograr que las caracterfsticas accion-respuesta 
de un elemento estructural o de una estructura est6n dentro de limites aceptables. 
Segun este metodo, una estructura o un elemento estructural deja de ser util 
cuando alcanza un estado Ifmite, en el que deja de realizar la funcidn para el 
cual fue disenada. 

Se propone que la estructura se disene con referencia a varios estados Ifmite. 
Los estados Ifmite mas importantes son: resistencia bajo carga maxima, 
deflexiones y ancho de grietas bajo carga de servicio. En consecuencia la teorfa 
de la resistencia maxima se enfoca para el dimensionamiento de las secciones, 
utilizando la teorfa el^stica solamente para asegurar el comportamiento bajo 
cargas de servicio. 

Para revisar la seguridad de una estructura, se debe verificar que la resistencia 
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de cada elemento estructural y de la estructura en conjunto sea mayor que las 
acciones que actuan sobre los elementos o sobre la estructura. 


A continuacion se da las recomendaciones de resistencia para la seguridad 
estructural de acuerdo al ACI, la cual se divide en dos partes: factores de carga 
y factores de reduccion de capacidad. 


1.2.1 Factores de Carga 

Los factores de carga tienen el propdsito de dar seguridad adecuada contra un 
aumento en las cargas de servicio mas alia de las especificaciones en el diseno, 
para que sea sumamente improbable la falla. Los factores de carga tambien 
ayudan a asegurar que las deformaciones bajo cargas de servicio no sean 
excesivas. El codigo ACI recomienda que la resistencia requerida U para resistir 
las cargas sean: 


a) Para combinaciones de carga muerta y carga viva. 

■ U * 1.4 0+1.7 L 

Donde D es el valor de la carga muerta y L el valor de la carga viva 


b) 


Para combinaciones de carga muerta, carga viva y carga accidental. 


. ; y#Q.Z«L4 D + 1.7L+-1.7W)* 

U * 0.75 (i.4D + 1.7 L +187 E) 


Donde W es el valor de la carga de viento y E el de la carga de sismo. 
Cuando la carga viva sea favorable, se deber3 revisar las combinaciones 
de carga muerta y carga accidental con los siguientes factores de carga. 


K, U = 0.9 D + 1.3W 
V;.. U = 0.9 D + 1.43 E 


■■Mi 


1.2.2 Factores de Reducci6n de Capacidad 


Los factores de reduccion de capacidad <f>, toman en cuenta las inexactitudes 
en los c&lculos y fluctuaciones en la resistencia del material, en la mano de 
obra y en las dimensiones. En las vigas se considera el mas alto valor de <(> 
debido a que est£n disenadas para fallar por flexidn de manera dtictil con fluencia 
del acero en traccion. En las columnas tienen el valor m3s bajo de <{>, puesto 
que pueden fallar en modo fragil cuando la resistencia del concreto es el factor 
critico; adicionalmente la falla de una columna puede significar el desplome de 
toda la estructura y es diffcil realizar la reparacion. 
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Para flexidn 

Para cortante 

Para flexo-compresidn 


<(> = 0.90 

4> = 0.85 

<(> = 0.75 (columnas zunchadas) 

<(> = 0.70 (columnas estribadas) 


1.3 CONSIDERACIONES SOBRE EL COMPORTAMIENTO PARA 
CARGAS OE SERVICIO Y CARGAS FACTORADAS 

Se debe verificar que las deflexiones bajo cargas de servlcio esten dentro de 
los limites aceptables. El control del agrietamlento tambten es muy importante 
para fines de apariencia y durabilidad. El cddigo ACI proporciona recomen- 
daciones para ambos. 

Es importante asegurar en el caso de cargas extremas que una estructura se 
comporte en forma dOctil. Esto significa asegurar que la estructura no fade en 
forma frdgil sin advertencia, sino que sea capaz de sufrir grandes deformaciones 
bajo cargas cercanas a la maxima. El comportamiento deseable para estructuras 
sometidas a cargas slsmicas solo se puede obtener si la estructura tiene 
suficiente ductilidad para absorber y disipar energfa mediante deformaciones 
inelasticas. Para asegurar el comportamiento ddctil, los disefiadores deben dar 
especial atencion a los detalles tales como cuantfa de refuerzo longitudinal, 
anclaje del refuerzo y confinamiento del concreto comprimldo, evitando asf los 
tipos fr£giles de falla. 
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2.1 CONCRETO 


2.1.1 Esfuerzos De Compresion 


a. Esfuerzos de Compresion Uniaxial 


Por lo general la resistencia a la compresion del concreto se obtiene del 
ensayo de probetas de 12" de altura por 6" de dtemetro. Las probetas se 
cargan longitudinalmente en una tasa lenta de deformacidn para alcanzar 
la deformacion maxima en 2 6 3 minutos. La curva esfuerzo-deformacidn 
se obtienen de este ensayo, en el cual se relaciona la fuerza de compresion 
por unidad de &rea versus el acortamiento por unidad de longitud. 



La curva que se presents 
corresponde a un ensayo 
de corta duracion del 
orden de unos cuantos 
minutos. 

Se puede observar que el 
concreto no es un mate¬ 
rial elastico, sin embargo 
se puede considerar una 
porcion recta hasta 
aproximadamente el 40% 
de la carga maxima. 
Ademas el colapso se pro¬ 
duce comunmente a una 


carga menor que la maxima. 


En el ensayo de cilindros de concreto simple, la carga maxima se alcanza 
a una deformacion unitaria del orden de 0.002. El colapso de la probeta 
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que corresponde al extremo de la rama descendente se presenta en 
ensayos de corta duracidn a deformaciones que vari'an entre 0.003 y 
0.007, segun las condiciones del especimen y de la maquina de ensayo. 

A continuacion se describe los efectos que tienen la edad, la relacidn 
agua_cemento, efectos de velocidad de carga, velocidad de deformacidn, 
esbeltez y tamano del especimen. 

- Efectos de la edad.- Debido al proceso continuo de hidratacion del 
cemento, el concreto aumenta su capacidad de carga con la edad, por 
tanto el aumento de capacidad de carga del concreto depende de las 
condiciones de curado a trav^s del tiempo. 

- Efecto de la relacion agua/cemento.- La resistencia del concreto 
depende de la relacidn agua/cemento : a mayor relacidn agua/cemento, 
menor es la resistencia. 

- Efecto de la velocidad de carga.- Las resistencias de una probeta en 
el que la carga maxima se alcanza en centesimas de segundo es 
aproximadamente 50% mayor que la que alcanza sus carga maxima en 
66 seg. Por otra parte para una probeta en que la carga maxima se alcanza 
en 69 minutos, la resistencia disminuye en un 10%. 

- Efectos de la velocidad de deformacion.- Si la velocidad de defor- 
macidn es grande, la rama descendente es brusca, en tanto que si la 
deformacion se aplica lentamente, la rama descendente es bastante suave. 

- Efectos de la esbeltez y del tamano del especimen.- Se ha tornado 
arbitrariamente como 100% la resistencia de una probeta con relacion de 
esbeltez igual a dos. Para esbelteces mayores de 6 la resistencia baja 
hasta llegar a un 85%. En especmnenes geometricamente semejantes 
pero de distinto tamano la resistencia disminuye para un especimen mayor. 

b. Comportamiento a Esfuerzos Combinados 

En muchas estructuras el concreto esta sujeto a esfuerzos directos y 
cortantes que actuan en varias direcciones. Considerando el equilibrio 
de las fuerzas que actuan en un elemento de concreto, se demuestra que 
se puede reducir cualquier combinacion de esfuerzos combinados a tres 
esfuerzos normales que actuan en tres pianos perpendiculares. 

Investigadores han Ilegado a la conclusidn de que la resistencia del con¬ 
creto sujeto a comoresion biaxial puede ser mayor hasta un 27% aue la 
resistencia uniaxial. Para esfuerzos biaxiales iguales de compresidn el 
aumento de resistencia es aproximadamente de un 16%. 





























Se han hecho ensayos de probetas de concreto sujeto a compresibn 
triaxial. En estos ensayos el estado triaxial de esfuerzos se crea rodeando 
al especimen de aceite a cierta presion (presibn de confinamiento 
lateral) y aplicando una carga axial hasta la falla. Se encontrb la siguiente 
relacion: 


fi = f c + 4.1 f 2 


Donde: 

f 1 = resistencia a la compresibn axial del especimen. 

f' c = resistencia a la compresibn uniaxial del especimen no confinado. 

f 2 = presion de confinamiento lateral. 


Es evidente que un aumento en la presibn lateral produce aumentos 
significativos en ductilidad al igual que en resistencia. 


2.1.2 Esfuerzos de Tension en el Concreto 


El someter al concreto a tension axial directa, no ha sido muy utilizado 
para propbsitos de investigation debido a dificultades experimentales. En 
lugar de ello se ha utilizado la prueba brasilera, que en esencia consiste 
en someter una probeta de concreto a compresion lineal diametral como 
se muestra en la figura. 


El esfuerzo de ruptura de tension a traves del dibmetro se encuentra de 
la relacion 2P/(rchd), en que P es la carga aplicada durante la ruptura, h la 
longitud del cilindro y d el dibmetro. 



Para pruebas realizadas se ha encontrado que el esfuerzo de 
traction del con creto esta dada por l a siguiente relacibn. 
f t=1.5i/f' C (kg/cm 2 ) 


Tambibn es posible evaluar la resistencia a la tension del con¬ 
creto por medio de pruebas de flexibn realizadas en vigas de 
concreto simple. Esto se determina con frecuencia ensayando 
un prisma de concreto simplemente apoyado, sujeto a uno o 
dos cargas concentradas. La resistencia de tensibn en flexibn, 
conocida como modulo de rotura f r se calcula de la fbrmula de 
flexibn M/Z en que M es el momento flexionante y Z el mbdulo 
de la seccion. 


Un valor usual aproximado encontrado para el mbdulo de rotura es: 
fr =2 -ftc (kg/cm 2 ) 
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2.1.3 Modulo Elastico del Concreto 

Del estudio de las curvas de esfuerzo deformacion, resulta obvio que el 
concepto convencional del modulo de elasticidad no tiene sentido en el 
concreto, por lo que se recurre a definiciones arbitrarias, basadas en 
consideraciones empiricas. Asi se puede definir el modulo tangente inicial, 
el modulo tangente en un punto determinado de la curva esfuerzo- 
deformacion y el modulo secante entre dos puntos de la misma. 

El modulo de elasticidad es funcion principalmente de la resistencia del 
concreto y de su peso volumetrico. 

El reglamento ACI ha propuesto la siguiente expresidn para estimar el 

modulo de elasticidad, _ 

|Ec = w 1 5 4000 

Donde Ec es el mddulo de elasticidad en kg/cm 2 , w es el peso volumetrico 
del concreto en t/m 3 y f' c resistencia del concreto en kg/cm 2 . 

Si consideramos el peso volumetrico w = 2.4 t/m 3 tenemos 

Ec = 15000 ^ (kg/cm 2 ) 

En algunos analisis elasticos se suelen emplear G, el modulo de elasticidad 
al esfuerzo cortante, y n, el coeficiente de Poisson. El primero se toma 
comunmente como fraccidn del modulo de elasticidad que se usa en 
compresidn, del orden de 0.4. Experimentalmente, se ha determinado 
que el segundo varia entre 0.12 y 0.20, con frecuencia se supone n igual 
a 0.18. 

2.2 ACERO DE REFUERZO 

El acero de refuerzo en concreto armado son varillas de seccidn redonda, las 
cuales tienen corrugaciones cuyo fin es restringir el movimiento longitudinal de 
las varillas relativo al concreto que las rodea. A continuacidn damos una tabla 
con varillas de production comun en nuestro medio. 
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Generalmente el tipo de acero se caracteriza por el li'mite o esfuerzo de fluencia, 
enlre estos tipos tenemos los de grado 40, 50 y 60, que corresponden a los 
limites de fluencia de 2800, 3500 y 4200 kg/cm 2 . 

Las curvas esfuerzo-deformacidn del acero muestran una porcldn inicial elastica 
lineal, una plataforma 
de fluencia (es declr 
donde la deformacidn 
continua sin aumento 
del esfuerzo, a este 
valor del esfuerzo se 
le llama esfuerzo de 
fluencia), una regidn 
de endurecimiento 
por deformacidn, y 
finalmente una zona 
donde el esfuerzo 
decae hasta ocurrir la 
fractura. 

2.2.1 M6dulo de elasticidad del acero 

El modulo de elasticidad del acero estd dado por la pendiente de la porcidn 
eldstica lineal de la curva esfuerzo-deformacion, el valor del mddulo de elasticidad 
de los distintos tipos de acero cambia muy poco y generalmente se toma igual 
2x10 6 Kg/cm 2 . 

2.3 CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR EL REFUERZO 

En la prdctica, se confina al concreto mediante refuerzo transversal por estribos 
(zunchos y/o aros de acero rectangular). El concreto queda confinado cuando a 
esfuerzos que se aproximan a la resistencia uniaxial f'c, las deformaciones 
transversales se hacen muy elevadas debido al agrietamiento interno progresivo 
y el concreto se apoya contra el refuerzo transversal, el que entonces aplica 
una reaccion de confinamiento al concreto. El refuerzo transversal proporciona 
confinamiento pasivo. Las pruebas realizadas por investigadores, han 
demostrado que el confinamiento por el refuerzo transversal puede mejorar 
considerablemente las caracterfsticas esfuerzo-deformacion del concreto a 
deformaciones elevadas; adem^s se ha demostrado que los zunchos confinan 
al concreto con mayor eficiencia que los estribos. 

El concreto no esta confinado fuera del £rea del refuerzo transversal, y se puede 
esperar que este concreto de recubrimiento tenga caracterfsticas esfuerzo 
deformacidn distintas a las del concreto dentro del nucleo. El recubrimiento 
generalmente comienza a desprenderse cuando se alcanza la resistencia no 
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confinada, especialmente si la cuantia de acero transversal es elevada debido 
a la presencia de un gran numero de varillas transversales crea un piano de 
debilidad entre el nucleo y el recubrimiento lo que precipita el desprendimiento. 

2.4 EFECTOS DEL TIEMPO EN EL CONCRETO ENDURECIDO 

Cuando se aplica una carga a un especimen de concreto, dste adquiere una 
deformation inicial. Si la carga permanece aplicada, la deformacidn aumenta 
con el tiempo, aun cuando no se incrementa la carga. Las deformaciones que 
ocurren con el tiempo en el concreto se deben esencialmente a dos causas: 
contraccion y flujo plastico. 

Contraccion 

Las deformaciones por contraccion se deben esencialmente a cambios 
en el contenido de agua del concreto a lo largo del tiempo. La contraccidn 
tiende a producir esfuerzos debido a la restriccidn al libre desplazamiento 
del elemento. Se puede estimar que las deformaciones unitarias debidas 
a contraccion varian entre 0.0002 y 0.0010. 

Flujo Plastico 

El flujo plastico es un fenomeno relacionado con la aplicacion de la carga; 
se trata esencialmente de un fenomeno de deformacidn bajo carga con- 
tinua, debido a un reacomodo interno de las partfculas que ocurre al mismo 
tiempo que la hidratacidn del cemento. 

Efecto de la permanencia de la carga 

Es importante conocerel porcentaje de la resistencia que puede soportar 
una pieza de concreto en compresidn sin fallar, cuando la carga se 
mantiene indefinidamente. Se puede decir con cierto grado de seguridad, 
que el concreto puede tomar indefinidamente, sin fallar, cargas hasta el 
60% de su capacidad. Cargas mayores del 70-80%, aplicadas de modo 
permanente, acaban siempre por provocar la falla del especimen. 
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CAPITULO 3 
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ANALISISY DISENO POR 
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FLEXION 
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HIPOTESIS PARA DETERMINAR LA RESISTENCIA NOMINAL A 
FLEXION 


limite 


El concreto no podra aesarrollar una fuerza de comprension mayor a la 
de su resistencia f c . t? 

El concreto tiene una resistencia a la traccidn muy pequena y que se 
agrieta aproximadamente cuando este alcanza un 10% de su resistencia 
f' c , por lo que se omite en los cdlculos de andlisis y diseno y se asume 
que el acero toma toda la fuerza total en traccidn. 

La relacion esfuerzo-deformacion del concreto se considera lineal solo 
hasta aproximadamente el 50% de su resistencia. 

Prevalece la hipotesis de Bernoulli en la que las secciones planas antes 
de la flexidn permanecen planas y perpendiculares al eje neutro despues 
de la flexion. 

La deformacion unitaria del concreto en la rotura es: G cu = 0.003 


Segun el metodo de factores de carga y resistencia, para el diseno nos interesa 
conocer como se encuentra la seccidn en el estado de falla, a continuacion 
ilustramos esta condicidn para una seccidn simplemente reforzada. 
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La distribucibn real de los esfuerzos en la seccibn tiene una forma parabblica, 
Whitney propuso que esta forma real sea asumida como un bloque rectangular 
cuyas caracteristicas se muestran en la figura. 


El valor de p 1 es 0.85 si la resistencia del concreto es menor que 280 kg/cm 2 . 
Si este no es el caso este disminuira en 0.05 por cada incremento de 70 kg/cm 2 
en la resistencia del concreto, no siendo su valor menor a 0.65. 


El Codigo ACI ha adoptado como un valor li'mite de seguridad una deformacidn 
unitaria maxima del concreto de 0.003, para el cual el concreto falla. 


VIGA SIMPLEMENTE REFORZADA 


Si hacemos el equilibro en la seccidn tenemos lo siguiente: 


C c =T 

0.85 f' c ba = A s f. 


0.85 f' c b 


Donde a es la profundidad del bloque equivalente en compresidn del concreto, 
notaremos que el valof'Q depende d e la deformacion alcanzada por el acero 
siendo su mayor valor su esfuerzo dd^uenci 



Es de lo anterior que se concibe tres tipos de falla de una seccion de viga 

simplemente reforzada. 

1. Se conoce como falla dOctil cuando el acero en traccibn ha llegado primero 
a su estado de fluencia antes que el concreto inicie su aplastamiento en 
el extremo comprimido; o sea cuando en la falla e s > e y , Donde e y 
es el valor de la deformacion para el cual se inicia la fluencia del acero. 

2. Se conoce como falla balanceada si simultbneamente se inicia la fluencia 
del acero y el aplastamiento del concreto, es decir cuando en la falla 

e s = € y - 

3. Se conoce como falla frbgil si primeramente se inicia el aplastamiento 
del concreto antes que el inicio de la fluencia del acero en traccibn, es 
decir cuando en la falla € s < € y - 

Cuantia del Acero en Tracci6n 

Definimos como cuantfa del acero en traccibn (p): 
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Y, se define como cuanti'a mecanica o indice de refuerzo (w) a: 

f ^ I V 
q= W=p ^ 

Condicidn de Falla Balanceada: 

Determinaremos el valor de la cuanti'a para la cual la seccion se encuentra en 
la falla balanceada, por lo que existira un valor de A s , a, c, para el estado 
balanceado. 



De la figura tenemos: 

c b 0.003 _ 0.003 , v 

d “ 0.003 + e y ^ Cb_ 0.003+e y ^ ’ 


Conocemos que el valor del modulo de elasticidad del 
acero es: E c = 2 x 10 6 , entonces: 

e V V 

y E S 2x10 6 

Efectuando el reemplazo tenemos: 


c b= 


6000 
6000+ fy 


00 


Haciendo el equilibrio, C c =T, y despejando A s tenemos: 


Diagrama de Deformacion Unitaria = 0.85 f‘ c ba I f, 




( \ 



f C n 

6000 


Entonces: 

As b =0.85-^b p 1 

6000 + f, 

d 


y 

l y J 



Finalmente: 



Siendo esta ultima expresidn el valor de la cuanti'a balanceada. 
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Analisis de secciones de viga con falla ductil 


Partiendo de nuestra expresion de equilibrio tenemos: 
C c = T 

0.85 f' c ba = A s f y 


0.85 f' c b 

Tomando Momentos respecto a un eje que pasa por el centroide del acero 
tenemos: 

Mr. = A, f.. (d - a/2) 

|M^H>M n =<|>A S f y (d^2)| 

Donde <j> es el factor de resistencia que para vigas su valor es 0.9. 

Diseno por Flexion 

Para el diseno por flexibn debemos saber que el tipo de falla deseable es la falla 
ddctil con la cual la seccibn ha desarrollado grandes deformaciones. 


El Cbdigo ACI da los Ifmites de cuantia para el diseno: 

Cuantfa 

|Pmax = 0 - 75 Pb| 

Para zona sismica se tomar£ como cuantia maxima el valor de 0.5p b 

Cuantfa Minima: 


Se tomar£ el valor mayor de las dos siguientes expresiones: 


Donde f' c y f y est£n en kg/cm 2 . 


= 0.8 


c 


min 



Teniendo estas consideraciones, seleccionamos un valor para la cuantfa con el 
cual dimensionaremos la seccibn: 


Sabemos: 

Luego: 

Finalmente: 


M u =4> pbd 


V f 'c y 


d 




1. A s V 

2 0.85 * f' b 

c / 


M.. = 0 Mn = 0 A. f fd - a/2) 

| M,, = <]) bd 2 fy w (1 - 0.59 w) | 
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Esta ultima expresion es la expresion de dimensionamiento, donde los valores 
desconocidos son H b" y "d", los cuales el disenador escogera apropiadamente. 

Calculo del Acero: 

Una vez dimensionada la seccidn, el calculo del acero se efectuara simplemente 
haciendo una iteracidn entre las siguientes dos expresiones 



A Mu 

s ~ <t> fy (d - a / 2) 


a- As V 


0.85 f c b 


Se sugiere como primera aproximacion que "a" sea igual a ''d/5''. 


Analisis de secciones sobre reforzadas e g < e y 

Aunque no es de nuestro interes las secciones de viga sobre reforzadas, 
presentamos en esta seccion el analisis para fines academicos. 



De la figura tenemos: 

e s (d — c) (d -c) 

e c c c 

Sabemos que f s = E s g s = 2x10 6 g s 
Efectuando el reemplazo tenenos: 



Haciendo el equilibrio C c = T, tenemos: 

0.85 f c ba = A s f s , reemplazando f s : 
0.85 f c ba 2 = 6A S p,d - 6A S a 


Ordenando los terminos tenemos: 0.85 f c ba 2 + 6A S a - 6 A s p 1 d =0 

Donde f‘ c esta en t/cm 2 , si resolvemos la ecuacion cuadr^tica obtenemos el 
valor de "a“ con el cual obtenemos el valor del momento ultimo resistente. 


Mu = <|> A s f s (d - a/2) 
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Aplicacion: 

Analisis de flexion de una seccion simplemente reforzada 




^ ^ jjy* x 1 ^->. >%x£&:« ■:■•■;. & v x-< x> *■”:v ^ j: ; : x ; : : v : \ 

Se tieneunaviga do seccion rectangular, mostrada err ffgura, con f'^^fffcl/ ' 


.fflppB V 

o syfirr a, y If 


- mfnirnas para: * ■ - 

b) f =?i &06 kg/cm 2 . 


■■ | . H ... .. 

iji;f‘ c = :280;kg/6fn 1 . ^ «420®skg/erri 2 

■ ' ' " \_ ■ - -. || ’ r~>. : 

n ■*«nM m 

b 1 ' V I 6000 • f v 

: P - 0.85 * 0.85 ' 280 *1 6000 . : ■=■ 0.0283 

b 4200 I 3000 • 4200 


>.^vi«y«L „ 

;- 


: 

U - 4 a 
/_yfe\-: 




A s * 64>f -6* U.07 = 30.4? err. 
a ■= 50 - (4 + 0.95 + 2.54+2 54/2) w 41.24 Cm 




p... S _ _ c0,42 _ 00295 f tamBKn la seccion 3.3.2. 

• btf; 25 x 41.24 ; : ’ "■ R7.7 • Recubrimiento de concreto para el 




. v>- t - ■-,-■■, : ... 

liSKysi^ 


Mi 

7.6 - Lfmites para el espaciamiento del 
refuerzo 


7.6.1 - La distancia libre minima entre barras paralelas de 
una capa debe ser d b , pero no menor de 25 mm. V6ase 
tambien la seccion 3.3.2. 


, Se Irene que p ^ por tanto: 

SobrerefGrzado({ajSa fragil) 

- -fv'" j 

Requisites de Cyantia 

p -0.75p: : =0.02'12 !?1 

max b -T 

- ' .v\ ;cT. 

A*' '..fi 

i p ... - pr 0;& 


refuerzo 

El recubrimiento de concreto para protection del refuerzo contra ::::: 
K . r " " la acci6n del clima y otros efectos se midc desde la superficie del 
:•:• ■"*;*£ : concreto hasta la superficie exterior del acero, a la cual se aplica el :: 
recubrimiento. Cuando se prescriba un recubrimiento mfnimo para 
M una clase de elemento estructural, <5stc debe medirse: hasta el borde ; 

exterior de los estribos cerrados, estribos o zunchos, si la armadura , : : 
x.'/v transversal confina las barras principales; hasta la capa exterior de 
barras, si se emplea mds de una capa sin estribos cerrados o estribos; 

: hasta los dispositivos metilicos de los extremos o los ductos en cl 1 

h#. | acero de postensado. | 


/5S n p > p in Ccnforme 

i i- ■ •• 


v. ■ t r."' 

- ■■.'.>~. ^.".vi" ■’’’ Shhj 
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r-'-fe’PS 






.-v V '\ - • 


• ™ b<) ■ «■»"> ...P : :;• \ £ = > 

v : f§ B "■"ft* -v,^h ■;' 

■ 

■”1'.•:■■• ";■■ ■ ,'.•■■.■■: :^|K P"' > id- £*<' 4111 

a m 1 ;p m .. ;...; 

■D : 

■ min k, mm 


? <*V - ‘ - - - £■ - : 


‘ , \p.V Li ^*BB 

P.'"'-.^"' eonfcwme 1 :'-''" 5 • 

. 

p min 1 M \'.C<faiom&d._ "; ' P 


FwJbSs 5fi 


Aplicaci6n: 

Para la seccidn de la viga que se muestra, calcular el momento nominal con 
f =4200 kg/cm 2 y 

a) f' c = 210 kg/cm 2 ; 

b) f' c = 350 kg/cm 2 y 

c) f' c = 630 kg/cm 2 . 

Solucidn: 

Calculamos la cuantfa de la seccion, 
d = 40 - (4 + 0.95 + 2.54/2) = 33.78 cm 


_ A $ 4 «5.Q7 

P “ bd “ 30 * 33.78 


= 0.020 


adem£s: ^ Pi ^ 


6000 


6000 + t. 



=4<t>1” 


30.0 
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a) 


f' =210 kg/cm 2 , f = 4200 kg/cm 2 


y 

210 J 


6000 


p = 0.85 * 0.85 * 

K b 4200 1,6000 + 4200 


= 0.0213 


TenemosP < P| D portanto: 
Seccion SUB-REFORZADA 
Luego: Mn = A $ fy (d - a / 2) • 


a = 


Vy 

0.85 f' c b 


20.28*4.2 

a =-=15.91cm 

0.85 *0.21*30 

Mn = 20.28 * 4.2 * (0.338 - 0.159/2) 
Mn = 22.0 t-m 


Requisitos de Cuantia 


Pmax : 

= 0.75 p b = .0159 

p 

A n J^c V2T0 

= 0.8 +-=- = 0.8-= 

min 

O 

O 

C\l 


14 14 _ 

p 

= = =0.0033+- 

min 

4200 


0.00276 


p = 0.020 > P min : 
p = 0.020 > P max 


Conforme 
No Conforme 


De acuerdo al ACI el Diseno No es Conforme. 

b) f c = 350 kg/cm 2 , f y =4200 kg/cm 2 

nnntnnrt 350 . 6000 

p =0.80 0.85 - -- 

K b 4200 6000 + 4200 

p =0.0333 
b 

Tenemos p = 0.020 < p b por tanto: SUB-REFORZADA 
A s V 

Luego: a - 0 .85f' c b = 


Capttulo Peruanodel American Concrete Institute 



Mn = A s f y (d - a/2) 

20.28 *4.2 

a =-=9.54 cm 

0.85 *0.35*30 


Mn = 20.28 * 4.2 * (0.338 - 0.0954/2) 
Mn = 24.73 t-m 


Requisites de Cuantfa 


Pmax = 0 75 Pb = 0 0250 

yTc -n/350 

p = 0.8 = 0.8 --= 0.00356 +- 

min f y 4200 


14 14 „„„„„ 

p = l-=T^ = 00033 

min f y 4200 

p = 0.020 > p in => Conforme 


p = 0.020 < p n 


Conforme 


De acuerdo al ACI el diseno es conforme 


Puede usarse para la condicion subreforzada la expresion: 

Mn = bd 2 f c w (1 - 0.59w) 
f v 4200 

donde, w =p^ = 0.020‘ —=0.24 

Mn = 0.30 * 33.78 2 * 0.35 * 0.24 * (1-0.59 * 0.24) = 24.71- m 


f' c = 630 kg/cm 2 , f y = 4200 kg/cm 2 
630 J 6000 

p =0.65 0.85*- - 

'b 4200 6000 + 4200 


p =0.0488 
b 

Tenemos p = 0.020 < p b por tanto: SUB-REFORZADA 


Luego: 


a =5^b :M, ” A s , y( d - a/2 ) 
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a = 

Mn 

Mn 


20.28*4.2 


= 5.30 cm 


0.85*0.63*30 

= 20.28 *4.2 * (0.338 - 0.053/2) 
= 26.53 t-m 


Requisitos de Cuantia 

Pmax = °- 75 Pb = 0 0366 

p = 0.8 = 0.8 = 0.00478 4- 

min L 4200 


P . 
min 



14 

4200 


0.0033 


p = 0.020 > p mjn =* Conforme 
p = 0.020 < p max => Conforme 


De acuerdo al ACI el Diseno es conforme 


Discusion de Resultados 

f' c = 210 kg/cm 2 ; Mn = 22.0 t-m Mn = Mn 0 
f c = 350 kg/cm 2 ; Mn = 24.73 t-m Mn =1.12 Mn 0 

f' c = 630 kg/cm 2 ; Mn = 26.53 t-m Mn =1.21 Mn 0 


La calidad del concreto no influye en forma significativa en el valor del momento 
nominal. 



indidando el ttpo de fails 
f, - 280 kq/cn 




Spiucion 






280 6GQ0; 

4200 6000’= 4200 


Aplicacion: 
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S 6^1* m-Q' 5-07* 30.42 cm 2 
50 -(4 + 0.95 + 2,54 + 2.54/2) 

A s 30,42 
bd “25*41.24 


0,0295 


Se tie 


Ej8 NSUtfO 


Bel diagrama de deformacionss unifarias 


0,85i, ba = A, f s , reempiazanfo f a : 
o 85 f 0 ba 2 = 6 Ag" - 6 A s a 




0.85 f c ba 2 + 6 A. a-6 A,.b t d = 0 
- 3.06 = G 

Resolviendo a*20.86 cm' 
s 208? 
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Aplicacion: 

Disenar la viga en voladizo que se muestra en la figura. Para el dimensionamiento 
de la seccion rectangular considere una cuanti'a no mayor de 0.5p b se conoce 
W D =1.84 t/m, W l = 0.75 t/m, b=0.40m, f c = 350 kg/cm 2 , f y = 2800 kg/cm 2 , estribos 
de <)> 3/8". 

Solucion: A 


w =1.4 - 1.84 + 1.7 * 0.75 = 3.85 t/m 


-M.. =3.85*— 1 —=23.58 t-m 
u 2 



p =p 1 0.85 T 


f' c 6000 

f w 6000 + t 


= 0.0580 


p<0.5p =0.0290=> w=p-p-=0.2318 
b f c 

Mu = f' c bd 2 w (1 - 0.59 w) 

23.58 * 10 5 = 0.9 * 350 * 40d 2 * 0.2318 (1 - 0.59 * 0.2318) 
d 2 = 935.25 =* d = 30.58 cm 
h = 30.58 + 4 + 0.95 + 2.86/2 = 36.96 cm 


Usar: h = 40 cm => d = 33.62 cm 


23.58 *10 5 


s 4> f (d - a / 2) 0.9*2800(0.9*33.62) 


= 30.92 cm 2 


A s f y 30.92*2.8 
1 0.85 f' c b “ 0.85 * 0.35 * 40 " 7 ‘ 


A s = 31.22 cm' 


a = 7.35 cm Es suficiente 


Usar: 5 <|> N°9 (5 * 6.42 cm 2 = 32.10 cm 2 ) 

b mfn = 4 * 2 + 2 * 0.85 + 5 * 2.86 + 4 * 2.86 = 35.44 < b = 40 cm, 
CONFORME 


P= bd * 4^2'°' 0239< °0230, CONFORME 
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= 0.8 = 0.8 = 0.00535 <- 


min 


f„ 


2800 


14 14 nnnr 

p = — =-= 0.005 

min f y 2800 

p > p min , CONFORMS 


Aplicacion: 

Para la viga continua V-01 (0.25 x h) que se muestra en la figura, se pide: 
ak' Ohneiwlonar--la*'vipi cc <.v<- w ac 
§f ■ Disefiar por flexion is seccidnde momentonegativo.mayor. 


■ • •. ,,, . ... 


___ ■ _P ■) | |||| v -. ; 

m a , s/c = 400 kg/m 2 , Tab = 100kg/m 2 , acabado =.100 kg/m 2 , aligarado da 
ti.20m„, ancho tributario de carga S = 4.725 m. 



m 

u 


a) 

M u = 4 f‘ c bd ; ' w (1 - 0.59 w) . 

v f p™ 

; . w «* o- y - 


t _ , ^ . . (BP,. |_ 

. 

,; - &; ‘rj\-•? d <‘i \ '-. ; 9y- '' 

6»3-5.«*=t5.31 t-m 1 






w ^ P 

t - . . ,:3£0 


- - ■ PBgj 

8H 


En (1): 15.31 ‘ 10^ = 0.9 * 315C ’ 25 * d 2 * 0.12 (1 - 0.59'0.12) ■ 

' 

. .. ^ v -: .r' d 2 —- .—. d * 41/76 cm ~' 


/ .:" ’". • d 2 ~ 1743:55 —t w — r .. . ^r W.. ~ , - -.... : , ,Mm 

^ - ■ -■ , , „ --.- ' - ---- '' r - 
- . - -' gfe ../.^v;.. . -- '"-1 

to = 41.76 * 4 + 0.95 + 2i54 ! 2 = 47.98 Cln 

... ■•'■■:;>.'■ i -.-/ . ... .- .V,:.-.:...;.: :.,.. ■■■■■; ..;. 

•Ottr lf« 0.50 r ^^^fe ljim 

'Zti f;?pB 

d = 50 * (4 + 0.95 + 2.54 > 2) h 43.78 Cfrt 



__. '. W&M 

ffi u : . . '^[ -; h : J v; 
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; =v. - . ^ > 1r r .- ■ L , -:-, is lap -■:. ¥4 

> V : . ^ - J 7 - -; " v ' i-'" ■'?? CMi f e +li S, -■ ?: 
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t: 4378 % 


Aplicacion: 

Para la planta que se muestra en la figura determine para la viga V-101 lo 
sigulente: a. Momentos de diseno. 

b. Dimensionamiento para w = 0.18 

c. Disenar la seccion de momento maximo. 


Considere: Ancho de viga b = 25cm, aligerado de 0.17cm, acabado 
m 2 , tabiqueria = 150 kg/m 2 , y s/c = 300 kg/m 2 (Uso de oficinas). 


Nota: Para el metrado del peso propio de la viga asuma seccidn de 25 x 50. 
f' c = 280 kg/cm 2 f = 3500 kg/cm 2 
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Soluci6n: 


Metrado de cargas: 


Peso propio viga 

= 0.25 * 0.50 “2.4 

= 

0.30 

t/m 

Aligerado 

= 0.28 t/m 2 

* (4.10-1 

3.25) = 

1.08 

t/m 

Acabado 

= 0.10 t/m 2 

*4.10 

— 

0.41 

t/m 

Tabiqueri'a 

= 0.15 t/m 2 

*4.10 

= 

0.62 

t/m 




W D = 

2.41 

t/m 

Sobre carga (s/c) 

= 0.3 t/m 2 * 

4.10 = 

w L = 

1.23 

t/m 


w u = 1 - 4 W D + 1 7 W L = 5 47 ^ 

a. Momentos de Diseno 


1/16 

fr_ 


1/16 

_fr 


V 1/14 

1 v n 

h.1 V L- 

1/14 

0.4cT 5 ' 30 m 

Fl rf 

0.40 

4.60 m o 40 


—*5.47* 5.30 2 = 9.60 t-m 


-*5.47*4.95 2 = 14.89t-m 
9 

— *5.47*4.60 2 = 7.23 t-m 
16 

— *5.47*5.30 2 = 10.98 t-m 
14 

— *5.47*4.60 2 = 8.27 t-m 
14 


b. 


V 

w = 0.18 = p p = 
c 

P < Pmax = 0 0274 


0.18*280 

3500 


0.0144 


P>P 


min 


-j- = 0.004 <- 

y 

= 0.0038 

y 



CONFORME 
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Usar: 


M u = <j> f' c bd 2 w (1 - 0.59 w) 

10.98 * 10 5 = 0.9 * 280 * 25d 2 * 0.18 (1 - 0.59 * 0.18) 
d 2 = 1083.3 => d = 32.91 cm 
h = 32.91 +4 +0.95+ 1.27 = 39.13 cm 

0.25 x 0.40 m 2 


c. (-)M U = 14.89 t-m 

d = 40 - (4 + 0.95 + 2.54 * 1.5) = 31.24 cm (A s en dos capas) 
a = d/5 


=> A. = 


M, 


14.89*10 5 2 

-;---T=16.81 CITT 


a = 


s <(> f v (0.9d) 0.9*3500(0.9*31.24) 
16.81*3.5 




0.85 f' c b 0.85*0.28*25 


= 9.89 cm 


=> A s = 17.97 cm 2 => a = 10.57 cm => A s = 18.2 cm 2 , es suficiente 
Usar 3 <|> 1" + 3 «t> 7/8"= 19.09 cm 2 

Pmax = 0.0255 => As max = 19.92 cm 2 > 19.09 cm 2 CONFORME 


Aplicacion: 












v x =R a W u x 0 0 > 


3.22 m 




Lueqo para lad momentos de diseno negatives cargarnos toda la viga con la 
carga uniforms w„. 



i-7, 215 * ■ , , 

M v ^w u ~ -8.46* ^~~=tS!,55 t-m 


*»•'£ -****•% 


R 8 =Vy u L ~ R A - 8 - 46 '?:05- 

® u m A *ws 


M u - 14.85 t m 


26.35 = 50.2ft 


M CARAVOLADIZO - Bm 2 ' 16-92 


M u = 43.92 t - fil 

} V 2800 

M u = 4 l f c Btl 2 w( 1-0.59-W) 

43.92 * 10’ - 0.9 ’ 350 * 350* * 0.06 (1 - 0.50 * 0.03) 
:. d 2 = > ti i* ■ 

h = 72.29 + 4 + 0.95 +1.27= 78.51 GOi 

0.35 X 0.80 Of* . 
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CU8Q-14 +*>.95 

^§4^21 T rfl^ a =|.=* A^2!i£ 

vi a = 6.151 m => : A S % 23.6 cm 2 >v a 
=* a= 6:21 cm CONFOftME: 


XVvS^'iJpi 

£?' V."!'A 

V-.v ’4'.t'." V ;'\£. f: >' 
\-"-'^ ; .",--V.-.?r 


Usar: ■ A g = 5 <? 1 -‘" -1 >- ^v; '■ 

| •:, ;■ l ;l^w 4 +2> o;&5i 9 


Aplicacion: 

Para la planta que se muestra en la figura determine para la viga V-102 lo 
siguiente: 

a. Momentos de diseno. 

b. Dimensionamiento para una cuantla igual al 50% de la cuantla 
balanceada. 

c. Disenar la secci6n de momento mdximo. 

Considere: Ancho de viga b = 25 cm, aligerado de 0.17 cm, 
acabado=100 kg/m 2 , tabiqueria = 120 kg/m 2 , y s/c = 200 kg/ 
(uso de vivienda). 


Para el metrado del peso propio de la viga asuma seccidn de 25 x 55. 

f' c = 280 kg/cm 2 
f y = 3500 kg/cm 2 
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Solucion: 


Metrado de cargas: 

Peso propio viga = 0.25 * 0.55 * 2.4 * 1.4 = 0.46 t/m 

Aligerado = 0.28 t/m 2 * (4 - 0.25) * 1.4 = 1.47 t/m 

Acabado = 0.10 t/m 2 * 4 * 1.4 = 0.56 t/m 

Tabiquerfa = 0.12 t/m 2 * 4 * 1.4 = 0.67 t/m 

Sobre carga (s/c) = 0.2 t/m 2 * 4 * 1.7 = 1.36 t/m 

w u = 4.52 t/m 

a) Momentos de Diseno 

~ *4.52*5.25 2 =7.79 t-m 
16 

— * 4.52‘5.50 2 =15.19 t-m 
9 

— * 4.52*5.75 2 = 9.34 t-m 
16 

4.52*5.25 2 = 8.90 t-m 
14 

— * 4.52*5.75 2 =10.67 t-m 
14 

b) p = 0.5 p b = 0.0142 

f v 4200 

W = p-^-=0.0142 ——=0.213 
K f' c 280 

M u = <|> f c bd 2 w (1 - 0.59 w) 

10.67 * 10 5 = 0.9 * 280 * 25 d 2 * 0.213 (1 - 0.59 * 0.213) 
d = 30.16 cm 

h = 30.16 + 4 + 0.95 +1.27 = 36.4 cm 
Usar: 0 .25 * 0.40 m 2 

c) (-) M u =15.19t-m 

d = 40 -(4 + 0.95 +1.27) = 33.78 cm 

M,. o 

a = d/5 = 6.8=>A c = . , - . -=13.2cm =>a = 9.3cm 

s 4>«y (0.9 d) 

=> A s = 13.8 cm 2 => a = 9.7 cm => A s = 13.9 cm 2 => a = 9.8 cm, es 
suficiente 

Usar 2<t>1"+1 <t>7/8" 


■ 28 


R. Morales / Concrete Anmado 




VIGA DOBLEMENTE REFORZADA 


Las secciones doblemente reforzadas se vuelven necesarias cuando por 
limitaciones arquitectdnicas, de predimensionamiento y otras, la seccidn no es 
capaz de resistir el momento aplicado aunque se le provee de la cuantfa maxima 
permitida. 

Una seccion con refuerzo en comprensidn tiene una ductilidad mayor al de una 
seccion simplemente reforzada, este comportamiento es conveniente en zonas 
si'smicas donde se busca una redistribucidn de esfuerzos. 

El refuerzo en comprensidn sirve para controlar las deflexiones pues evita el 
acortamiento en el tiempo. 


Ensayos de secciones con refuerzo en comprension muestran que se retraza el 
aplastamiento del concreto, la viga no colapsar£ si el acero est£ sujeto a refuerzo 
transversal o estribos (confinamientos). 
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Analisis de la seccion de Viga Doblemente Reforzada 



Para el analisis empezaremos asumiendo que el refuerzo en traccidn est4 en 
fluencia, el acero en traccidn compensa las fuerzas de compresidn del concreto 
y el acero siendo estas fuerzas: (A s1 f y ) y (A s2 f y ) respectivamente, tal como se 
muestra en la figura. 

Si hacemos el equilibrio tenemos: 


C c A s-| V 


0.85f' c ab = A s1 f 5 

a _ A si V 

3 0.85 f' c b 


A s 1 _A s A S2 


A f - A f - A f 

s-j T y s V S2 y 


Tambi^n por equilibrio tenemos: 
A 's f 's = A s2V 

Luego: A s-)^y = A s V _A s ^ s 

Reemplazando tenemos: 


0.85 f' c b 
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Para encontrar el momento nominal, bastard con sumar los momentos 
producidos por los pares de fuerza, entonces: 


M n= A s 1 V( d - a/ 2 ) +A 's , 's( d - d ') 


M n=( A sV- A, s f 's)( d - a/ 2 ) +A 's f 's( d - d ') 

Empleando el diagrams de deformaciones unitarias y por semejanza de 
tri£ngulos tenemos: 


c 

c-d' 


0.003 


-=> e 


0.003 


c-d' 


, ademas: f' s = E s e' s 


(c-d') fa-P-id'] o 

f' = 6 ^—^=>f' =6^--—-t/cm 2 

s c s a 

Si f' s > f y => A' s esta en fluencia, por tanto f' s = f y ; 

Determ inacion de la cuantfa balanceada 


Recordemos que la cuantia balanceada se encuentra para el estado en que 
empieza la fluencia del acero en traccion. Haciendo el equilibrio tenemos: 

T=C c +C s 

A sV = 0 - 85 , 'c ba b +A 's f, s 


C b 0.003 0.003 , 

d 0.003+ e y b 0.003 +e y 


_ V _ f y 

y E s 2*10 6 


c b = 


6000 . „ q 

6000+ f y =>8b- ^1 


f 6000 ) 


[6000 + fy J 


d 


A s f 'c . „ 

bf =a85 Y bp i 


6000 

6000+t; 

v y) 


d* 


bd bd ^ 



+ P 


,f's 
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Donde: 



6000 
6000+ f y 



Cuanti'a Maxima.- El codigo ACI limita la cuanti'a a una cuanti'a maxima 
permisible para el diseno de vigas doblemente reforzadas segun la siguiente 
expresidn: 

, f 's 

p<p =0.75p +p -f- 
max D fy 

Diseno de Secciones Doblemente Reforzadas 


Sea "M u " el valor del momento ultimo actuante en nuestra section de viga, el 
diseno de secciones doblemente reforzadas se parte asumiendo un valor de 
cuanti'a para la parte de acero en traccidn que equilibra el esfuerzo de compresi6n 
del concreto. 

A si 

p 'M = ’ A sr p i bd 

Con el cual podemos calcular el valor de "a" y el valor de M u1 . 

3 _ A siV 

0.85 f' c b 

M urnr^ A si f y( d - a/2 ) 

Es posible que M u1 sea suficiente para soportar el momento ultimo actuante, 
en todo caso se tendr£ que: 


Si M u < M u1 entonces no necesitamos acero en comprension. 

Si M u > M u1 entonces si necesitamos acero en comprension. 

Para el caso que necesitemos acero en comprensidn, procederemos a calcular 
la cantidad de acero en traccidn adicional para compensar el momento ultimo 
remanente, es decir: 

^U 2 =M u ~ M ui 

= < t ) ^no = §^S9 V _ ^ ) 


= u 2 
8 2"^(d-d0 
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El acero en comprension ser£ el que equilibra la fuerza de traccion que origina 

A s2' 

A 's f 's = Vy 

M U2 = < t> M n 2 = < t> A 's f 's( d - d ') 


s "(t»f's(d-d') 


donde: f' s =6 


—^t/cm 2 j 


Luego el area total de acero en traccion estara por: 
A s = A si + A s 2 


Aplicacion: 

Para ia s&r&l&Fefe vicraTda WoWB’TSd 

determine el momenta cddftable 


^-I2& 





























^ - - r " ■ f- \ 


mm ■■■-- $ 

ilfili 


*€S»8S 


. t 


iV ;;5 W 


V 0:8Sf' r ba 2 + {}#*■ 




:- -. V ' 


0 

: ■ ' 

: : 
• 1 $ 

Uo. 2 §t/cm 2 

■ 


a72)+A’sf 


issl 


mmm* 


v-w.021 m ■■■■ 

' 

> - ; _ - ■ 

■ . - 1 Sglfe \. "- IS 7^7V :7.« 


Aplicacion: 

Para la secci6n de viga que se muestra en la Figura, determine el momento 
confiable. 



2<{)N 0.7 


4rj>No.10 


Estribo <|> 1/2“ 
f' c = 350 kg/cm 2 
f' c = 4200 kg/cm 2 
M = ?? 

IVIy * ■ 
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Resolucion: 

<j) No. 7 = 2.22 cm ()> No. 10 = 3.18 cm 

A <}) = 3.88 cm 2 A <)> = 7.92 cm 2 

A' s = 7.76 cm 2 A s = 31.68 cm 2 


d = 60-U + 1.27 + ^- 


= 53.14 cm 


222 

d' = 4 + 1.27 + —— = 6.38cm 


M u =t ,M ni +< t ,M n 2 


M n= A S1 f y d -ol + A sP f v( d - d ') 


s 2 y ’ 


a) Si A' s esta en fluencia: A s1 fy = (A s ‘ A' s ) f y 
A si f y (31.68-7.76)4.2 


a = - 


0.85 f' c b 0.85*0.35*35 


-=9.65 cm 


a 9.65 _ 

c = — =-= 12.06 cm 

P, 0.80 

, . (c-d') 0.003(12.06-6.38) nnn414nn 

e' =0.003-- L = -i--=0.0014129 

s c 12.06 

f' s = E s e' s = 2 * 10 6 e' s = 2825.87 kg / cm 2 < f y 
f' s no esta en fluencia 


Luego: 


a = 


A sV~ A, s f s 31.68*4.2-7.76*2.83 


0.85 f' c b 


0.85*0.35*35 


= 10.67 cm 


con 


a 10.67 

c = — = = 13.34 cm 


p! 0.80 

- 6 (^) s6 (».34-6.3 8) = 313|/cmg 
s c 13.34 

a=10.45cm=>c = 13.06cm=^f' =3.07 t/m 2 conforme 


M n'Ky- A 's''s 


0 +A 's f 's(d-d') 


Capitulo Peruanodel American Concrete Institute 



M n = (31.68 * 4.2 - 7.76 * 3.07)^0.5314 - ' - j + 7.76 * 3.07 (0.5314 - 0.0638) 

M n = 63.48 t-m 
M u =<|>M n = 57.13t-m 


b) Alternativamente si A' s no esta en fluencia: 
Por equiiibrio: C = T 


0.85 f' c ba + A' s f s = A s f y 


e' =0.003 


(c-d') 


f 's =E s e 's = 6 


, g ( c ~ d 0 o( a ~ p i d 1 


(1) 


(a) 


(a) en (1): 

0.85 f' c ba 2 + A s 6 a - A' s 6 |3 1 d' = A s f y a 
(0.85 f' c b) a 2 + (6 A' s - A s f y ) a - 6 fa d' A s = 0 
(0.85 * 0.35 * 35) a 2 + (6 * 7.76 - 31.68 * 4.2) a - 6 * 0.8 * 6.38 * 7.76 = 0 
10.41 a 2 - 86.50 a - 237.64 = 0 
a 2 - 8.31 a - 22.83 = 0 
a = 10.49 cm => c = 13.11 cm 


6(13.11-6.38) = 30e| 2 

s 13.11 

M n = ( A s V - A 's *'s) ( d - f) +A 's ( 's - d ') 

M n = (31.68 *4.2 -7.76 ‘3.08)^0.5314 - 0,1 ° 49 j+7.76 *3.08 (0.5314 -0.0638) 
M n = 63.46 t - m 


M u = <|>M n = 57.11 t-m 
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Aplicacion: 

Para layiga quese mucstra enia figura, disebarfa seccfSn de momebto mdxirno 
considerando qua eia ofeicada en zona de afto riesgo sfsfWcd yAa seccidn ed 
rectangulan b = 25crn. h = 50 cm. f r = 210 kg/crri 2 . k = 42§8 estribb ® 
3/8"; W 0 = 2.6 . 4 % • §&■£$; . - ■ 



Solucionr 



W y = 1.4 * W D + 1.7 * W, - LA ’£. 6*1 57 * fff 6,0£i 

W„’L 2 ? 2 

14,. — = 6.02*—=24.58 t-m ' 

■ % max fl ■ 12 

% _ 24,56’ 10 5 _2 

■;* ” bS/lPI ;; 

d = 50 - f4..+«QIS5 + 2.54 + J*2» *. 41.24 cm : 

-bfpj,, =£*.4;+ 3 '%&4 + 1.01 ; + 3 *'2.84 =l27|S.s0;^^ 


■ 


p t § 0.021.1,5 ' 

,, 3 . -=W 16 § 

bd 25'41:24 . 


zona sismica: p max = Q.5 * p b = 0.0106 <g 


% Se necesrta A\ 


■ A Sl = 1 .®4fe28pte 


•V^V-V 1 


* 1 4 ;91 t- m • 
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aaeaa aHBBBaaa ? 

-J§! 

■wi' r s V’-X "•■' . .>-*• 'V* t S3 V, .. U '-V 


';.■■■■ ; 




i;M; V> H L 

h '.i >^i ££o- §f&2jl t ’ ^V^W't * w ‘2^ '’&*i 

. : i :. . . : .!;.,, : 

: 

|§|§|i v; )} ipftJI 1 1. ;-;■! ■,>■ 




VIGAS DE SECCION T y L 
SeccidnT: Losa y Viga Interior 


b<b w +16h f 


b<b w + 

b<^- 

4 


s i-1 + s i 


Seccidn transversal de viga L 
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Seccion L: Losa y Viga Perimetral 


}i' 


Seccion transversal de viga T 

VIGAT AISLADA 




<4h f b w <4h ( 

Seccidn transversal de viga 

Donde: 

L n = Luz libre de la viga. 
s = Separacidn libre entre vigas. 
b w = Ancho del alma de la viga. 
b = Ancho del ala. 
h f = Espesor del pati'n. 

Ademds: 

c = Profundidad del eje neutro. 

a = Profundidad del bloque rectangular en comprensidn. 

Analisis de Vigas de SeccionesT y L 

Tenemos tres casos: 

1.- Si c < h f , entonces la viga se analizard como una seccidn rectangular de 
ancho "b", es decir: 


SB 




H- 


b<b w +6h f 


b - b w + 2 

b<^ 

12 
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M u = <J> M n = <J> As f y {d - a/2) 


donde, a_ 0.85 f' b 

c 

2. - Si a < h,, entonces la viga se analizara como una seccion rectangular de 

ancho "b", igual que el caso 1. 

3. - Si a > h fl el an^lisis es como sigue: 





De la figura tenemos: 

M n = A s1 f y (d -a/2) + A s2 f y (d - h f 12) 

Ademas: A s1 = A s - \ 2 , 

Del primer estado tenemos: 

Cd^ 

0.85 f' c ab w = A s1 f y 
A s-|*y 

3 ~ 0 85 f' b ’ reem P lazancl0 ©I valor de A s1 tenemos: 
c 

( A s~ A S2) f y 

0.85 f' c b 
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Del segundo estado tenemos: 

^C2 = ^s2 K 

0.85 f' c h f (b - b w ) = A s2 f y 
0.85l' 0 h,(b-b w ) 


Finalmente el valor del momento nominal estara dado por: 

M n =( A s - A s 2 ) f y ( d " 3 7 2)+ A s 2 V ( d '" h f' 2 ) 

Determinacion de la cuantfa balanceada 

Recordemos que la cuantfa balanceada se encuentra para el estado en que 
empieza la fluencia del acero en traccion. Haciendo el equilibrio tenemos: 


C c i + C c2 

A s f y = 0 - 85, 'c b w a b + A s2 f y 


0 6000 A 

3,3 ^ 6000+ L 

v y ) 


Aq f r 6000 1 A s? 

—S-sO.SS—b,„ B. d*— 

bd f u w 1 6000+ f u bd bd 

y v y y 


Si definimos: P2 “ k h - entonces: 
u w u 


A s b ^ \bv 




Caso 1: Si la cuantfa lo definimos como p h h , entonces: 

u w u 

Pb = Pb + P2 


Caso 2: Si la cuantfa lo definimos como p = —r , entonces: 

bd 


Pb=(pb + P2)- 
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Donde: P b -Pi 085 f C 


6000 


6000 + f„ 

v y / 


Cuantia Maxima.- El codigo ACI limita la cuanti'a de vigas T a lo siguiente: 
P-Pmax = 0,75 Pb 


A s mi'nimo 

Para el caso que se encuentre el ala en comprension, se tomara el valor mayor 
de las dos siguientes expresiones: 


A 14. 

A s min < bd ’ 

y 


JrT 

A smin=°- 8 y- bd 


Donde f c y f y estan en kg/cm 2 . 

Para el caso que se encuentre el ala en traccion, se tomara el valor mayor de 
las dos siguientes expresiones: 


A s min f bd,A smin 8-8 bd 

y 


V 


y no siendo mayor a: 


K, 


A smin-«T^ b » d 



Aplicacion 








■ 




ft ’ ■ $4 | $0 

- . / ' 1 1 ■ V L - a . i 
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Solucidn: 

'&) - 40 17.• 

. A s 4‘5.07 


L ,i'••/•*•-•' 


’ bd 75*36 24 B 

; d:^5-(4+0if+2j4+^-^;24cm 

P =0.8 -0.00318 . 

win | 

p - '7 -• 0.0033 . . p»0.00746>p f 

. min .... mm coruorme 

Phfiax =0 * 78 T L K +p f) 


dtonde: 


f .-O026S [ f;c^2ao. ': ^*4gKy 






-■ ■-■;■ l, r b/c 


p,*" Sf , 1S ' 83 # 0 * 02*89 

■ f ys 25 *30.24 

... ■ 0.85f'(b -b.„ jhi ! 




A - ^ 

A m — 




: m5 

1 


p=0,00748< p m a* conforms 


Ae t, 20 28*4 2 . s 

*= „ JIt T r < l £s4 - 7 ‘' ?C:! ' ■ 

0.85 f..b 0.85*0.28*15 


M u s»0.9*20.28*4.2 0. 
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40 No. 10 *4* 7.9£ *31;$8cm z 


fp§ 

np9 


■:, r -L" : "'L-i-v- ■ ■ --■: 

f ; ’ If - : %' 


■p=- = , .... ^ ...... qic 

P bd 75*35.60 lj| 0 

it = 45 - (4 + 0.95+3.18 + 1.27) * 35.60 cm 
p » o;ofi87 > % b.Qo33 ' 

p - 0.01187 < p max . 0.01255 ... conforme 






mm W. 

. 

■ 

: 

'■■■!'■■ ■ ;::-r:hHgfcft 
Bi 1 ■' IB 

ffl^ li|jj|H & I# 

. . .:.- ,: ; :,.., V .......' ., :^. ...^, .. ;.?.’.--.....1.,:>...^ 

" ' '* ' 1 l "rti ' <• ' - ■ 1- V ’ i' 

■- 4fS'. i <:■ 

U-.......^., ; . :r 

"- ! ‘ V v L 1 

, : - -. ' ' . ■ r ' -■'■ 




% V L . 3168*4.2 
6.851 ; c b 0.85*0.28*75 

: 7.45cm>.M 7,0em 


>» T 


dgntte;,; : Aj 


19.83 cm.' 


j;’;: §»& a* r - i.j 


8,36 Cri 


M., = 38.145 - m 


Aplicacion: 

Disenar la seccion T, que se muestra en la figura, para un momento actuante, 
+M U = 88.2 t-m. La luz libre de la viga es de 4.60 m, el espaciamiento libre entre 
vigas es de 3.00 m. espesor de la losa maciza es de 10 cm, f ' c = 210 kg/cm 2 , f y 
= 4200 kg/cm 2 , estribo 0 3/8". 


7_, ,_, ,_70.10 


-^ ^| 

3.00 0.35 3.00 0.35 




0.60 
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= 1.15m 


Solucion: 


b<tlL»i?° 

4 4 

b<b.., + s n = 0.35+ 3.0=3.35 m 

W II 

b <16 *h f +b w =16*0.10 + 0.35 = 1.95 m 
Usar: b = 1.15m 

Considerando que actua como seccion rectangular: 




if* 




d = 60 - (4 + 0.95 + 3.18 + 1.27) = 50.6 cm (2 capas) 
<(> No. 10: <(> = 3.18 cm, A<J> = 7.92 cm 2 
con 


a = -=10.12cm=> A e = 

5 * 

A s = 51.24 cm 2 => a = 10.48 cm 
a > 10 cm => seccidn "T" 



88.2 * 10 5 


0.9*4200 



Diseno como seccion "T": A s = A s1 + A sf 
donde: 

A 0-85 * f- c * (b -b w )h f ^ Q.85 * 0,21 * (115 - 35)10 Q ^2 

S t f y 42 


M U2 ^ A SfV 



= 0.9*34.0*4.2 



M u2 = 58.61 t-m 


M ul = M u ' M u2 = 882 ’ 58.61 = 29 59 t_m 

d o 

a = —= 10.12cm => A c =17.19cm => a = 11.56cm 
5 b 1 

a = 12 cm => A s1 = 17.56 cm 2 => a = 11.80 cm 
A s = A s1 + A s2 = 17.56 + 34.0 = 51.56 cm 2 

Usar: 4<J> No. 10 + 4<J> 1" = 31.68 + 20.28 = 51.96 cm 2 
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conforme 





Verificacidn de cuanti'as: 


donde, 


Pmax =°- 76 *nb L *(pb +Pf) 

p b = 0.0213 (f' c = 210; f y = 4200 kg/cm 2 > 


P f = 


Sf 

b w d 


34 

35*50.6 


= 0.01919 


35 

p max =0.75* —*(0.0213+0.01919) 


p max =0.009242 


A s 51.96 
bd ~ 115*50.6 


0.008929 


P < Pmax •’* conforme 

P > Pmin = 0*0033 conforme 


Verificacidn del ancho requerido: 


b wmin = 2 *4 + 2 * 0.95+ 2-3.18 + 2*2.54 + 2 
b w min = 30.24 cm < b w = 35 cm conforme 



^min = 2*4 + 2* 0.95 + 4 * 3.18 + 3 * 3.18 
b min = 32.16 cm < b w = 35 cm conforme 



b o©g 


_1 


4 <t> No. 8 
4 4>No. 10 
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CAPITULO 4 



FLEXION DE 
DE FORMA 
CUALQUIERA 


m 




Estas secciones tienen el piano de flexidn en el piano de simetrfa. El procedi- 
miento general para encontrar la resistencia de la seccidn consiste en obtener 
por un proceso iterativo un estado de deformaciones tal que la seccion estd en 
equilibrio de fuerzas horizontales, es decir que la suma de las fuerzas de compre- 
sion que actua en la seccion transversal sea igual a la suma de las fuerzas de 
traccidn. 

Cuando la forma de la zona de compresidn no se presta a una determinacion 
sencilla de sus caracterfsticas (drea y centro de gravedad), conviene dividirla 
en franjas pequenas paralelas al eje neutro. 

Las fuerzas de compresidn y de traccidn en el acero se calculan mediante: 

C's = A's f s donde f' s = E' s G ' s < f y 
T s = A s f s donde f s = E s G s ^ f y 

Una vez establecido el equilibrio se encuentra el momento de todas las fuerzas 
internas con respecto a un eje cualquiera perpendicular al piano de flexidn, 
dicho momento es la resistencia de la seccion. 
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Las hipdtesis fundamentales son las mismas que hemos considerado 
anteriormente. 

1. La deformacidn de la fibra extrema del concreto comprimido es e cu =0.003 

2. Distribution lineal de las deformaciones para cualquier estado de 
esfuerzos. 

3. Se puede utilizar la distribucion rectangular equivalente de esfuerzos en 
lugar de la distribucidn real. 


Procedimiento: 


1. Se asume un valor "c" de la profundidad del eje neutro y se determina las 
deformaciones en las diversas capas de acero. 

2. Se encuentra los esfuerzos en las diversas capas de acero. 

3. Se encuentran todas las fuerzas de compresidn tanto en el acero como 
en las areas de concreto, y las fuerzas de traccidn en los aceros 
respectivos. 

4. Se establece un valor de R=C-T para el valor asumido de la profundidad 
del eje neutro. 

5. De acuerdo al valor del paso 4, se reallza otro proceso iterativo con un 
nuevo valor asumido de la profundidad del eje neutro. Se continua el mismo 
proceso iterativo hasta obtener un valor de la profundidad del eje neutro 
tal que R=C-T sea pequeno y despreciable (R » 0). Se consideran para el 
valor ultimo asumido de "c" las fuerzas de compresidn y traccion. 

6. Se encuentra el momento de todas las fuerzas internas con respecto a 
un eje cualquiera perpendicular al piano de flexidn; dicho momento es la 
resistencia nominal de la seccion. La resistencia de diseno es M u = 4>M n 








^Swi’**- 3 **** 

—Ol8c fc = ISsilffl; "■.' -v j; 
Pif eQuilibrte.T^ ® 

donde 

. , 

/' (£85 fc (L35 **474-25 




cm 2 


A^ = 0.75A^-q,75 


o No,9= 2.86 cm, A B * 8.41 cm 2 . 0 = 2*4 i 2*095 + 4*2.66 -t 3*2,86 = 29.92 cm 

Enforces acero eo2capas 

|f| 16 tlllllf ISIIIi] S/i ||| ; Mllnl: 0 l|iS| SbIIISH 

b) Gort As40No,,9 “.25.64 em a > A s 1 9 dm 5 

25.64 cm 2 < A gb = 33,59 cm 2 . entonqes ialfapar inrc 
Por equilibno T = C 

A »V " 0i85f, c A c ** A c 361-98c ™ 2 




|: grsfift 


15)/ 25 = 361.98 cm' 


=> a 2i.98cm 

(26 * 15.2) 4 2 / 3 ' m . 25 * 6.98 * (15 - 349) 


W 1 4,09^m * 


M g - oA s fy(d-y.j) = 0.9*25.64*4.2* (0.5624 - 0.1409}-40.85 i-m 


1 


*%i 


Aplicacion: 

Para la seccidn de columna que se muestra en la figura adjunta, determine la 
resistencia confiable a flexidn, sabiendo que AB est& en traccion y las cargas 
estan aplicadas en el piano vertical de simetrfa. 

Considere, A s =6<|>r, f’ c =280 Kg/cm 2 , f =4200 kg/cm 2 . 

(EXAGONO REGULAR) 
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Solucion: 


0.25 


, 0 . 003 . 




A s1 = 2(j>1" = 2*5.07=10.14 cm 2 , d, =4 + 0.95 + 2.54/2 = 6.22 cm 
A s2 = 2<t>r =10.14 cm 2 , d 2 = h/2 = 21.65 cm 

A s3 = 2<J>1" =10.14 cm 2 , d 3 = 43.3-6.22 = 37.08 cm 

Expresando el area ert compresi6n del concreto en funcidn de "a", tenemos: 
A c = 25a + 0.577a 2 (en cm 2 ), "a" en cm 


luego, la fuerza en compresion del concreto (C c ) sera: 
C c = 0.85f' c A c = 5.95a + 0.137a 2 (en t) 


Los esfuerzos en el acero estaran dados por la siguiente expresion: 

fs = 6 —^ ; t /cm 2 , "c“ y "dj" en cm 
1 c } 1 

lera. Iteracion: a=d/5 = 37.08/5 = 7.42 cm 
=> C c = 5.95 a+ 0.137a 2 =51.69 t 


a a 

c = — =-= 8.73cm 

0.85 


si 


= 6 (8'73 622) =1.7251/cm 2 => C c =10.14*1.725 = 17.. 


8.73 


49t 


f S2 = -8.87 => f $2 = -f y = —4.2t / cm 2 => T s2 = 42.591 

fg 3 = -fy = -4.21 / cm 2 => T s3 = 42.591 

IC = 69.18t; ZT = 85.18t 
ZC - ZT = -16.001 


Por lo tanto, aumentar "a". 
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2da. Iteracion: a = 8.6 cm 


=> C c = 61.30T c = —= 10.12cm 

c 0.85 

= 6 (10.12-6.22) =2 312t/cm 2 ^ C c1 =10.14 *2.312 = 23.451 

Si 10.12 S1 

f s2 = -6.84 => f s2 = -(y = -4.2t / cm 2 => T s2 = 42.59t 

fg 3 = -fy = -4.2t / cm 2 => T s3 = 42.591 

ZC = 84.751; Zt = 85.18t 

ZC - ZT = -0.43t = 0 .CONFORME 


Luego, M n = C c (d - y 0 ) + C s1 (d - d,) - T s2 (d - d 2 ) 

^ * (25 * 8.6) + (| * 8.6) * (8.6 * 4.965) 

V ° " (25 * 8.6) + (8.6 * 4.965) 

y 0 = 4.54 cm 

M n = 61.30(0.3708 - 0.0454) +23.45(0.3708 - 0.0622) - 42.59(0.3708 - 

25 


0.2165) 

20.61 t ■ 

M u = <t>M n = 18.551 - m 


M n = 20.61 t - m 


I- 


H 


= 8.6cm y /1 m | ^ I - 


Aplicacion: 


X=atg 30 1 = 4.965 cm 






; ■ S W ; Mg 

r '. L - 4 ,- - * '> t ” \ 


— -• A "~ w .* > — w fry 1 . 5Kflp- 

3 §& :- - V\ - 

C c * 7.14* a + D. i071*a ; 




MtV-" »/• 


: ' = 20 p 

-■ • ■ . 178 +immm 

M„ = 71.13^(6.4314 - 0.0467) + 39.45*(0.4314 - 0.0686) 
H Kn 0 = 41-76 t-m 
My = 37.57 t-m 


mm® 




mmmmi 


<»Mj 




Aplicacion: 

Para las secciones de viga que se muestran en la figura, determine el momento 
nominal e indique el tipo de falla. 


f ‘ c = 350 Kg/cm 2 
f y =3500 Kg/cm 2 
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Solucion: 

a) 



A„ = 6<j)No.9 


A<)> = 6.41cm 2 
<)> = 2.86cm 

A s = 38.46cm 2 

d = 40-(4+1.27 + 2.86+1.27) 
d = 30.6 cm 


p = =- : -= 0.05027 

bd 25 * 30.6 


f'r 6000 

p h = 0^ * 0.85 * *-- = 0.80 * 0.85 

n f finnn + f 


f y 6000 + f 


350 , 6000 
3500 9500 


p b = 0.04295 


p > p b FALLA FRAGIL => f s < f y 

Por EQUILIBRIO: C c = T . 0.85*f 'c*b*a = A * f s .( 1 ) 



f s =e E = 6 * ^ = 6 * - Pld - a) t / cm 2 

& b s> c a 

En (1): 0.85 * f' c .b.a 2 = A s * 6 * p/d - A s .6.a 
0.85 “f' c .b.a 2 + A s .6.a - A^.p^d = 0 


0.85 * 0.35 * 2.5 * a 2 + 38.46 * 6 *a - 38.46 * 6 * 0.8 * 30.6 = 0 


7.4375 * a 2 + 230.76 * a - 5649.00 = 0 => a 2 + 31.03 * a - 759.53 = 0 

., (0.80 * 30.6 -16.11) 2 

a = 16.11cm => k -' =3.12 t/cm z 

M n = A s .f g .(d -y) = 38.46 * 3.12 *(0.306 - —= 27.05 t-m 
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o.io 0.25 o.io 


25 X 



, Momento Negativo 

A' s = 15.21 cm 2 = 4+0.95+1.27 = 6.22cm 

045 A,. = 10.14 cm 2 d 9 = 38.78cm 

f c = 350 kg/cm 2 
f y = 3500 kg/cm 2 

x 10 2 

— = — => x = — a 
a 45 9 


A r = 25 * a + — * a 2 
c 9 

C c = 0.85 * f c .A c = 0.85 * 0.35 * A c 
C c = 7.4375 *a +0.0661 * a 2 . 


d 38.78 

a = — =- 

5 5 

C c = 62.03t 




6 * (7.8 - 0.8 * 6.22) 


= 2.17t / cm 2 => c s1 = A s1 .f s1 = 33.01 t 


6 *(7.8-0.8 *38.78) 9 

= —--—- - = -17.80t / cm 2 => f„ = 3.5 t/cm 2 


■ T 2 = A s2 f y= 35491 


R = C c + C s1 - T 2 = 62.03 + 33.01 - 35.49 = 59.55t 


Por tanto reducir "a", "R" tiene que ser cero 


Con a = 4.85cm => C c = 37.63t 


f s1 = -0.16t/cm 2 =>1, = 2.37t 
=> T 2 = 35.49 t 
R = -0.23 t CONFORME 


J (25a)+ 4 a*a*£a M n = C c (d -y 0 ) -T, (d-d! 


M = 37.63 * (0.3878 - 0.235) - 2.37 


v = -—i^^ - 

y o 2 

25a + a *—a 
9 

a = 4.85 => y 0 = 2.35 cm 


(0.3878 -0.062) 


M = 12.94 t-m 
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Aplicacion: 

Dlsefvarla vjgyetlgue se muesira enfafiguravCoirtSd^^ta el trailed de&cy 
cm?. ’' &; - •; : ' • • ■ m 


Spiucion 




1.4*3.574-1,?*Q/4 

tn " :■ ■ ;.■ 

0,319 t/m J m ifeA;};;: 


W lf1 : P.RaB*« 35P W, 

)0 ' w, 

£fi w, 

Wo 570 Wj 

s/c -ia-'^sd" ■ 

w t . -l3if/ro 
W,. lu * 0 489 lm 


1:13 tin 


U <Ji!>8fiO 


0489*6.3 0.74 

, ' s > -v- p 
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Aplicacion: 

Disenar la losa aligerada de 0.17 m que se muestra en la figura. 


, 1 / 24 , , 1/9 , , 1/24 



L \L 

1/14 

rli >li 

1/14 

j < ,| 

1' _ 

0.25 

4.05 

'"0.25"' 

3.65 

"0.25 " 
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P.P. aligerado = 0.280 t/m 2 

acabado =0.10 t/m 2 

tabiqueria = 0.12 t /m 2 


f "c = 210 kg/cm 2 
f y = 4200 kg/cm 2 


W D =0.50 t/m 2 


W L =0.20 t/m 2 Porvigueta: Wuv = 0.4*(1,4*0.5+1.7*0.2) 

= 0.416 t/m 


14 

J_ 

14 

1 

^■* 0.416 * 4.05 2 = 0.28 t/m 


* 0.416 *4 ,05 2 = 0.49 t/m 

* 0.416 * 3.65 2 = 0.40 t/m 


— * 0.416 * 3.65 2 = 0.23 t/m 
^4 


g *0.416 *3.85 2 = 0.69 t/m 


Diseno: 


( _ )M m = 0.69 t-m => a = — = 2.9cm => Ac = 


0.69 “10 5 


0 95 

d = 17 - I ^ ~t I = 14.525cm A c = 1.40cm 2 ^ a = 


0.9*4200*0.9*14.525 
14*4.2 


0.85*0.21*10 


= 3.3cm 


d - — = 12.875cm => A s = 1.42cm 2 => a = 3.3cm conforme 


Usar 2 4)3/8" (1.42 cm 2 ) 

0 28 a 

(-)M = 0.28 t-m => a = —— * 3.3 = 1.3cm => d — = 13.875cm 

u 0.69 2 

A s = 0.53cm 2 => a = 1,3cm conforme 

Usar 1 <t>3/8" (0.71cm 2 ) 

<-)M u = 0.23 t-m => Usar 1 <J>3/8" 

0 49 3 3 a 

< + )M u = 0.49 t-m => a = * -j- = 0.59cm => d - - = 14.23cm 

A s = 0.91cm 2 => a = 0.54 cm conforme Usar 1 <J>1/2" 

a 

W M u = 0.40 cm 2 => a = 0.48cm => d - — = 14.285cm => A s = 0.74cm 2 
a = 0.44 cm conforme Usar 1<)>3/8" 
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CAPITULO 5 


. . 








■■I SK ■ ■«—m 

DISENO DE ESCALERAS 

. ; :-ROE 


, j *<:§|fe. - 







M diseno = y +M diseno-» Apoyos monoh'ticos poco ri'gidos. 


M disen <f ^ M diseno - * Apoyos monoh'ticos ri'gidos. 


Metrado de Cargas 

p.p. = h m (b) * 2.4 = 

acabado = 0.10 t/m 2 * b * 2.4 = ... 

w D = p.p + acabado 

s/c = s/c t/m 2 * b = w L 


w u = 1,4w 0 + 1 ,7 w l 



t CP 

-1- 

cos0 2 


0 = arc tg 



COS 0 = —j = 

VP +CP 2 



Aplicacion 


g/m 2 kg/cm 3 f 


■ 

■ 

7 r ‘ ‘ ■ vV7; ■ ■ ' \ . 77.- -/■ 

y F - V. ; ■ ' iv= -7,'v - L V ..■>*-> -v T ■ \ 

' 7.-7 .'- 7 . 77 '"..-. 7 .- 

l_ - 


Solucidn: 


Sjl J 


!§| 1 

' i .--■ l ■ i?: l * 

--V i ’7: 

■ 7 - 

feiili 


Portante 1 .J 
<le.aip,an.i,e.ria : 


Wh 


mMm 
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- 


t» i.-a 

oc * on 


£ 


■, '> " j v vv^' | 

!lH I MSI •••il m m HiH1 HHI 




acabacb« 

S/C;=0.6* 




■ 


'- ■’> r - 


* V’ ~ ’ M' 




.'SfA'Ji 


I >. > -, m SS 


, - v, - - ..- L 

f ^ 

Hj I BH B 11 I Ml I fippifip || 8 IliB 

UT ;rr? ■ " A :^A *^8 -I- v./' : 

1 -. „ .* > $m Bp i T §|f8| 

' ' - i fillip ' - i# Ip 

p p ! 1 ^ 

o 

194 2 

" "' Ct * 4 A ^ jf A.# Sjjfegj /* j *v a ~ u&jui - 






lii 




- 

* 

„ 




• B 


J s 1C 

( "■ 

g|p ussriNg |yfi| 
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Aplicacion: 

Disenar la escalera de un tramo que se muestra en la figura adjunta. 



Dimensionamiento: t = -£■ -» = 0.176 -> 0.14 Usar t = 15 cm 


COS0 = 


\jp 2 +cp 2 


= 0.812 


w, 


ul * 


h = —-— = —= 18.45 cm => h m = 18.45 + — = 27.45 cm 
cos0 0.812 m 2 

P.P = 0.2745 M .00 * 1.00 * 2400 *1.4 = 922 

Acab = 100* 1.00* 1.4 = 140 

s/c = 500 * 1.7 = 850 

w u1 = 1912 kg/m = 1.91 t/mw 


M U 2- 


P.P = 0.15 * 1.00 * 1.00 *2400 * 1.4 = 504 
Acab = 100* 1.00* 1.4 = 140 

S/C = 500* 1.7 = 850 

w u 2 = kg/m = 1.49 t/m 


w 


ul 


E 

N- 


siz xlz siz \lx \is viz 


w 


u2 




2.20 


-►M- 


a 


1.325 


R1 


3.525 
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R. = 1.49 * -+ 0.42 * (2.20) * —— = 3.26 t 

1 2 3.525 

V x =R, -w u ,X =0=> X = —= 1.71 m 
1.91 

X 2 171 2 

M max = R, X - W u1 * — = 3.26*1.71 -1.91* -y- 

^diseno = 0-8M max =2.22 t — m 


278 t-m 


Diseno: 


A s temperatura = 00018 * bt = 27 cm2 


a = 2cm -> A s 


M u 2.22*10 5 

<t>f y (d-a/2) “ 0.9*4200*11.37 


5.17 cm 2 


a = 1.46 cm CONFORME 
=> <|> 1/2" @ 0.24 

As =" ± ^" = 2.59cm < A s temperatura A s =2.7cm 

=> <)> 3/8“ @ 0.26 



Ajplicacidn 

... ...... 
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SCluci 


0.185- 0.15 


Dimer anto: t 


4 17.5 


27.06 erri 




PP = 0 27S * t. SO * 2 A =0.97 t/fn 
Aeabado = 0. f6 * i .50 = %WMm 


s/c -0.5* 1.50 = 0.75 t/m -W, 
w.. = 1.4w n 4 1.7w-j = 2.84 t/m 


umax 


8!.C 


- 


12.37 am 


DisSftO 


12.10 cr.’ 


a ^ 2cm=> A, 


229 cm CONFORME 


150 - 0.0127 


o.i 6 rfr 


USaf A s = IQ o 1/2“ ® s 


0.0-133 


0.0068 < 


0.0018 
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■ ■ ■. - * ,■ -;.. ■■■ ** -T.r>■ 

■ 


vi; ■ 


L :‘ r " hL "\' .- J -' s'-* 

-Vi W ■'{■■ 


p<0018*b‘d-- 0,$018'160 


,3-;34 CJT1' 




Refuorzo Transversal por Ternperatura: 

A . = 0.0018':>'t~~ 0.0018* 100*15 - 2 7cm 2 /m 


V;>V ^^ j 

’! 

' ■ \ ■ - 

. vv -JT->■ V-'-v^ 
. , 1 :' 


0,26 /. usar > 3/8“ @ |l|.m 


0.1237 


m V’yl!: / v 

''" ■ V; - 

^ptev^v 

§Sfc ; -'v' ' *-i 

■■■ ■_<■■■;" 'vi 






CONFORMS 


w *fej% + W L \T. 1.12 + 0.5 V ' 

w.=* 1.62 t/m 

n wl 1.62*4105 e 


N.P.T 


OOskg/cfn* 


0.20 0.40 


L=4.05 

/■ VRS '' 

" "V- V'-'^' 
- l ' ■ ,f-£ivr;v -■ ■ - n " L -- 


2 kg / cm 2 CON FORME 
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Aplicacion: 

Disenar la escalera que se muestra en la figura considere: f' c = 210kg/ 
cm 2 , f y = 4200 kg/cm 2 ; s/c = 600 kg/m 2 , ancho b = 1.20 m, CP = 0.18m. 


Solucidn: 

Dimensionamiento: t 


4.44 4 4 

-=0.22 ->—=0.176 Usar t=0.20m 

20 25 


Metrado de Cargas 


w u1 P.P = 0.20* 1.2* 1 *2.4* 1.4 =0.81 t/m 

acabado = 0.10* 1.2 * 1.4 =0.17 t/m 

s/c = 0.6 * 1.2 * 1.7 =1.22 t/m 

w u1 =2.20 t/m 


. u CP t CP 

h m = h + — =-+ — 

m 2 cos 6 2 


h=- 


0.20 


30 


0.20 
“ 0.857 


= 0.233 


^ 30 2 + 18 2 j 


0.18 

h m =0.233 + — = 0.323m 


y X \ / Jy 

A ~ £ 


2.125 


2.525 


L _1 

Jb 


w, 


u2 


P.P = 0.323* 1.2 * 1* 2.4 * 1.4 
acabado = 0.10* 1.2* 1.4 
S/c = 0.6* 1.2* 1.7 


w, 


U2 


.4.65 


= 1.30 t/m 
= 0.17 t/m 
= 1.22 t/m 
= 2.69 t/m 

, 3.3875 


R r = 2.20 * + (2.69 - 2.2)* 2.525 * - - = 6.021 

B o v ' 4.65 


„ „ _ ... y, 6.02 

v x =0 =r b -W u 2 x o =0= * x o = £e9 


= 2.24 m 


+ M„ =R R .x f ,-W„ ,-2-=6.74t-m 
u max B 0 u 2 2 


Capitulo Peruano del American Concrete Institute 



65 




a = 2 cm => A s = 11.0 cm 2 => a = 2.16 cm CONFORME 

(o 1 - 59> 1 

d = 20 - V 2+— I =17.21 cm Usar6<|>5/8" @ 0.22 

A smin = 0.0018bd = 0.0018 * 120 * 17.21 = 3.72 cm 2 



ri 

3 


= 3.67 cm 2 


Usar A smin = 3 72 cm 2 


1.2-0.15-0.0095 

s =- 

5 

s max = 3t - 45 cm 


= 0.21 => 6 $ 3 / 8 “ @ 0.21 
CONFORME 


A stemp = 0.0018bt =0.0018* 100*20 =3.6 cm 2 
0.71 

<t>3 / 8“ @ ——=0.20 ... Usar <|> 3/8" @ 0.40 en 2 CAPAS 
0.0 

s max = 5t , 45 cm 
100,45 cm CONFORME 
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AplicaeiPn 

Disenarla ascalera E, que se muestra en la figura adjunta Consider© f 
kg/cm 2 : f ^420(Jkg/cm 2 s/e = 400 kg/m 2 . 


CONTflARASO- !? 




ISCALEfiAfelplGASA-HABlWCION 




er Tramo 


0.125 rr 


WOW 


Segundo Tranio 




Dis 0 lefTRAMO 


frame Inciinado: 
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25 ip 

\eosfi — - -0.827 14;5item 

fa 2 IT 2 °' 82 ' 


*>A*. “ U.S1 * m 1 «m;|. 

m 2 


?io.»Q;23 M.oo-f gpfgM ‘- : .i.4 7 ;;..7;d;r?3- 

Acabado - g.i * 1.00 * l.off* 1.4...,.,.0.140 

S/c — 0 4 * 1,0 * 1 JO'* 1.7 ......0.680 

w u1 = 11* 


w 2 4 ■ RP. = 0,1 2* 2.4 * 1,4 0.40 


Kca©.o.iiP 

s/c = ...0.68 

W lt2 a- 1.22 t/m 




}r 


1 B6 


£ 






R r 1.22* 181:+ (159-1.22 =?2:«-ir 

2 2.825 

p p fl 

* If = 1 - 3Bfe ; 


; X' 


Sai*1 Xo ^1 J ^ t- m 


Cdnsideratuio o 3/8" d ^ 12 2 - | - 9,52 cm 


1 35 ■ f;Q® .% ■ A R f v ' 

.;■■■■_■ 77"■, a = 2cm;=* Ax =•-~—-■ - ■ ■: ■ ^4.19CfTl^ =» 8 “ — = i.18cm 

s 0.9 *4200 * (9.52 -1) ' 0.85 f' c b 

=> A s = 4.01 cm 2 =$■ a * 1.13 cm conforme 

p'njjii = 0;@018 n>A 5 =:?,, ir ,-b*d x 0.0018 * 100 *9.52=1.7icm 2 


68 <• 
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. ' i> m o.7t 

•• A f, 4.0 1 Ctn >S —■ Ot7 , om $- 9 g jfr 

Para b = 1.20 m; A, = 1.20 * 4.01 = 4.81 cm 2 /. 7 o 3/8* <§> 0.18 


Espaciamiento Maximo: 

S™* = 3t a 36 cm 

s. Jiax = 45pm 0pNFO!#/P 

Refuerzo Negative 

*Ip 1 " *6*^. •=* A||^ ; 12 . {:;■] 

Se considers ia mitad del refuerzo be memento posttivo debido a que el apoyo 
de mure de aibanileda portante continue es un apoyo rigido 

Usar 40 3/8’ ^0.35 

s max - 3i = 36 cm 

S n,> = 45 Cr " 

S traps versa A *t *6.0018’ (TOO i‘ 12* 2J6cm 2 oO/tr ■ 

Usar 3/8“ « 0.30 hi 

DISENO DEL 2do. TRAMO 



Tramo Inclinado: 

../ - \ dos (a) = 0.827 .. ' •...*. /. ||jj 

20 

m .---v- . 

0.827 ■ 

.■0m =24.18 + -~= 3,2.68 cm 

Peso propto = 0.327 * 1.0 * 2.4 * 1.4.1.10 t/m 

Aeabada = o.iG M.o * 1.0“ 1.4 ... .. 0;i4 t/m 

i/c ■ -:v ■» 0 . 4 ; *i .© * i.7.o 68 m ' 

. || ‘ • ' >;/;.w U )rlS2Wl ' ; v - 
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= p.p - am * l.o ' I .® * 2.4 ‘,1,4.0.67 t/pr 

Acabado = .........0|i4 t/m 

s/c *...v,..:.o.oa t/m 

Wb 2 f 1/49 t/m 

^ 4m ■■■■ I49f 3 

■V x a®., - w 2 x 0 "ip?,:(X q ■ -5.315) = 0 
3 93 - i .49 V ^0.43) x 0 + 0.591 * 0, * «i 2.3§j»i1 } - 


r . - /> *3£ i 

M max -3.93*2.35 -1.49 “ 


r vwuxQ .; 


flM t-m 


■diseflci 


t 0,9 T M„_ = 4.43 t-m 


Usando 4>1/;2">s«t*= 20-24 -*-=17.36 ore 


: , . 4.43’i0 a 

■Pa^£ *# cm % rr p® <*« if 


-7.16 cm 2 


. . ../ 7il6*4200 . 

* 3 " 0,65 *175*100 “ ‘° 2Cm contorme 

A s mtn *:OsOMfi«d-= 0/0018 ‘100 * 17.36 = 3.l2cm J ' 
o 1/2“ <@ 0.17 m 

Pai:i bM ,.20 £=&* tS 2\?.16 = 8 . 5 ailp’ fh 7 o ■ 

A W9nsvefsff ^ a* 2 

o 3/8" ® 0.20 m 

Fteftidrzo para momenta negative an ios apoyos: 


W BUBfiH m % Mi. V v • ^ 1 

Para b = 1.20 m ‘A s = 4.30 cm^ ® ! 0 3/8* # @.f|i m 


J,gs espaciamientos son menores que tos m^ximos permisibles 
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Aplicacion: 

Disenar la escalera E 2 que se muestra en la figura adjunta. 
Considere: 


f' c =210 kg/cm 2 
f = 4200 kg/cm 2 
s/c = 500 kg/cm 2 



ESCALERA E2 



d = t + (h 1 - 5 cm) = 15 + 10.4 = 25.4 cm 


Metrado de Cargas 


P.P =» h = h +— 
m 2 


t | cp 

cos (a) 2 


15.015 

0.858 



= 26.5 cm 
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Por Paso 


P.P. = 0.265 * 0.3 * 1.0 * 2.4 * 1.4.0.267 

Acab =0.1 *0.3* 1.0* 1.4.0.042 

s/c =0.5*0.3*1.0*17 .0.255 


w uv = 0.564 t/m (vertical) 
w uefectivo = w uv * cos (°0 = 0-4® ^/m 



PP .abique (parape.o) = °.9 * 0.30 * 0.2 * 1.4 = 0.0756 t i 
RP tabique efectivo = P tab vert *COS (a) = 0.065 t 


Segun normas de cargas: 


M 



0.5*0.48*1.80 2 =0.778 t/m 

0.065*1.725 = 0.112 t/m 

(0.018*0.858)*1.725 = 0.0266 t/m 
(0.018*0.515)*1.725 = 0.016 t/m 


M u = 0.933 t/m 

Pefeet = 0 018 * sen («) = 0.018 * 0 515 
1 ft 

sen(a)=- F = - ■ = 0.515 
Jl8 2 +30 2 


.-. A 


s 


0.933 *10 5 „„„ 2 

---= 1.08 cm 

3780*0.9*25.4 


=> 1<f>1/2" en c/paso 


Refuerzo en Direccion Longitudinal 

temperature = 0.0018(100)(15) = 2.7 cm^ 
<|> 3/8“ @ 0.26 

Usar <}> 3/8" @ 0.25 
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CAPITULO 6 



DIAGRAMA MOMENTO CURVATURA 

Comportamiento de una seccion de viga. 



a. Condicion de inicio del agrietamiento del concreto. 

b. Condicidn de inicio de fluencia del acero en traccidn. 

c. Inicio del aplastamiento del concreto. 

PUNTO A: Condicion de inicio del agrietamiento del concreto 

(ter M cr) 


<|> cr = Curvatura de agrietamiento. 

M cr = Momento de agrietamiento. 

Para momentos actuantes no mayores que el M cr , la seccidn de viga no est£ 
agrietada. Se considera que el comportamiento corresponde al estado etestico. 
Se tiene: 


donde, 


Me 

G =-=> 

I 


M 


cr 


Vt 


kg/cm 2 
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I g = Momento de inercia de la seccibn no agrietada. 

y t = Distancia del centroide de la seccibn a la fibra extrema en traccibn. 

Determinacion de I g . 

a) Seccion transformada 



E s = 2 * 10 6 kg/cm 2 


E c = 15000^f^kg/cm 2 (Concreto Normal) 
bh(h/2)+(n-1)A.d + (n-1)A‘ d 
y ° = bh + (n-1)A s + (n-l)A' s 

3 2 

!g = + bh (y 0 - I) + ( n - 'OAs ( d - y of + ( n - ^A's (y 0 - d 'f 

b) Seccibn "Bruta” 
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Curvatura Agrietamiento 





Momento de Fluencia: 

De la figura, C c =—f c kd b 
C c =A , ,f, 

donde, f' s = E s e' s < f y 
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S *0 kd ’ C, c-‘y d -kd 



PUNTO C: Condicion de inicio del Aplastamiento. (f nu , M nu ) 

Concreto “no confinado", e cu = 0.004 
Concreto “confinado 11 , e cu > 0.004 

M nu sigue el analisis normal para la obtencion de momento resistente de una 
seccidn. 


Capacidad de ductilidad por Curvatura, 
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Soluci6n 


Punto A; Inicio del agrieta'rento (f cr , M c | 


65 - (4 + 0 95 4 1.5 ‘ 2,54) = 56.24cm 


% = 4 * 5.07 * 20.28 cm 4 

(n-lj.A^feWiScm 2 

25 *65*32.5414125*5^24 ; y J 

y 0 *.25*65 f 141.26 

y.a 65 - 34.40 a. i ■ ■ . ' 

W '"' 1 

I g = 645423.6 cm 4 

0 30,6* 10* . , r-.".-- ,j 



















* 161.63'56.24 ,='25 kd-t 161.63) kd 

I2.5 (ka} £ + 161.63 * kd - 9000.07 = 0 
|kd^ + 12.93 (kd) - 72721 = 0 
kd = -6.47 + 27^73 = 21.26 cm 


7',%W.t*KS ■ 

d y = 60 m* ^ 

e fe =* y ,kd-0.00*27624 " 
f c f i= 320 kg/cm 2 > f; 




0w$$Wffi 0.85 * 21.26 * 18.07 cm 
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0.QG4 




16.85 cm 


23P3 i ;iO~ c 'racJv , cni 


41 60-i sift* 


Capacidad (Jeductiliidad; 


237.53 

60,03 


m (t-m) 


41.80 
40.20 


?£<§- 


XMO;.|t 46 /cm) 
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Aplicacion: 

Para la section de viga que se muestra en la figura, considerando seccibn 
confinada, e cu =0.006 determine la capacidad de ductilidad m c . 

A‘ s = A s = 2 ij) No. 8 
f' c =280 kg/cm 2 
f y = 2800 kg/ cm 2 

Estribos 4)3/8'' 


Solution: 


i) 


A' S = A S = 2 *5.07= 10.14cm 2 
d = 40 - (4 + 0.95 + 1.27) = 33.78 cm 
d' = 6.22 cm 

't'nir 

G cu = 0.006 

e 's c-d' 

0.006 c 



k— 25-H 


,, _i2« c ~ d _io ( a ~ 085 * 6 - 22 ) 

c c a 


,, S = 


12*a-63.44 

a 


=* c 's = V A, s 


C c + C 's = T 

0.85 * f’ c . a 2 . b + 121.68 ‘a - 643.28 = 29.39 * a 
5.95 * a 2 + 93.29 * a - 643.28 = 0 


a 2 +15.68 * a-108.11 =0 => a = 5.18 cm 
f, =-0.251 / cm 2 <f., conforme 

s y 


C 



5.18 

0.85 


= 6.09 cm 


nui' 


m = 9.85*10 4 


rad / cm 
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E s 2 *10 6 
E c " 15000 V280 


7.97 


(25 * kd +80.8 + 7068)* kd =■y (kd) 2 +80.8 * 33.78 + 70.68 *6.22 
25 * (kd) 2 + 151.48 * kd = 12.5 * (kd) 2 + 3169.05 


(kd) 2 + 12.12 *kd- 253.52 = 0 => kd = 10.98 cm 


0.0014 

'■ 1 ~ 33.78-10.98 


= 0.614*10"* rad/cm 


Luego: 




—^-=16.04 
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CAPITULO 7 


EVALUACION DEL ANCHO DE 


GRIETAS 


Mfeip S 

, ' 


....... , 

V.li; 

** 1 f-'" ^ 1 


Las grietas se presentan en el concreto en forma inevitable cuando se excede 
su resistencia a la tensibn, por lo tanto lo que se busca es tan solo limitar el 
ancho de estas. 

Para evaiuar el ancho de las grietas se puede usar la expresibn propuesta por 
Gergely-Lutz: 

w max = ai 086 * 10 “ 4 H^A 


Donde: 

w max = anc ho de la grieta en mm. 

b = (h-c)/(d-c) = valor promedio del factor de profundidad, puede 
tomarse igual a 1.2. 

f s = esfuerzo maximo en el acero al nivel de carga de servicio, en kg/cm 2 . 
Puede usarse 0.6 f y , si no se dispone de resultado de anblisis. 

d c = espesor, en cm, del recubrimiento medido hasta el centro de la primera 
Ifnea de refuerzo. 

A = area de concreto en tension entre el numero de barras, en cm 2 . 

A bt 

A 7bc donde, b = ancho de la seccion. 

t = profundidad del concreto en tensibn. Se determina considerando el 
centro de gravedad de las barras en tensibn como el centroide del 
area de concreto en tensibn. 

g bc = se define como el numero de barras en el lado de tensibn si todas las 
barras son del mismo diametro; o el brea total de acero entre el brea 
de la barra mayor. 

La fbrmula anterior no es aplicable a losas armadas en dos direcciones. 
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Es de notar que el refuerzo permisible de f s =0.6 f en lugar del valor real del 
esfuerzo en el acero sdlo es aplicable a estructuras normales. Deben tomarse 
precauciones especiales para estructuras expuestas a climas muy agresivos, 
tales como en instalaciones qufmicas o en estructuras portuarias. 


En el caso de usar paquetes de barras como refuerzo, el ancho de la grieta, 
w mdx en mm > se est > ma con ' a siguiente expresidn: 

w mdx = °- 1086 * 10 ’ 4 P f S ^/d' c A' 

Donde: 


profundidad del recubrimiento al 

centro 

de gravedad 

del paquel 

A'=^ 

7bc 

Para paquetes de dos barras 

=> 

Vbc = 

0.815y bc 

Para paquetes de tres barras 

=> 

^ be = 

0.650y bo 

Para paquetes de cuatro barras 

=> 

^ be = 

0.570y bc 


Anchos de Grieta Permisibles 


Condicion de exposicion 

Ancho Permisible 

Aire seco o con membrana de proteccion 

0.41 mm 

Aire humedo o suelo 

0.30 mm 

Agentes qufmicos 

0.18 mm 

Agua de mar 

0.15 mm 

Estructuras de contencidn de agua 

0.10 mm 


Factor z para verificacidn de control de grietas en Vigas y Losas 

La verificacidn de control de grietas sdlo es necesario cuando se usa acero en 
tensi6n con resistencia de fluencia, f y , que excede a 2800 kg/cm 2 . El cddigo 
ACI, en orden de reducir el tamano de los c&lculos, recomienda usar un factor 
z, donde: 
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7= fs^d c A f en kg/cm para barras aisladas. 
z = fs ^/d' 0 A , en kg/cm para paquetes de barras. 

El valor de z no debe ser mayor que los valores indicados: 

z < 31 000 kg/cm para vigas en interiores, corresponde a w mdx =0.40 mm 
z < 23 200 kg/cm para vigas en exteriores, corresponde a w m ^ x =0.30 mm 
z < 27 500 kg/cm para losas en interiores, corresponde a w m4x =0.40 mm 
z <20 600 kg/cm para losas en exteriores, corresponde a w m4x =0.30 mm 

Debe enfatizarse que barras pequehas de refuerzo a espaciamiento menores 
dentro de la zona de tension dan una mejor distribution del agrietamiento, por 
lo tanto son preferibles para conseguir el control del agrietamiento. El uso del 
factor z no es alentador, desde que no da indication directa de la magnitud del 
ancho de la grieta. 


CONTROL DEL ANCHO DE GRIETAS 


El cOdigo ACI-99 (section 10.6), menciona que el control de fisuras estarO de 
acuerdo a una adecuada distribution del refuerzo; para lo cual indica que el 
acero de refuerzo en tension, cercano a una superficie no deberO exceder a: 


96000 

s = — -2.5 c r 


y no mayor a: 


s <30 


2520 ^ 

< t J 


Donde, c c es el recubrimiento en (cm) y f s (kg/cm 2 ) es el esfuerzo calculado 
mediante: 


f s = 


M 

A s jd 



R. 
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M, es el momento bajo cargas de servicio (no factorizado). 

A s , cirea de acero en traccion. 

3 C 

jd, es el brazo del momento interno, pudiendo ser: d-— 6 d-- 

c. 3 

Se permite tomar una valor de f s igual a 0.6 f y 


Las formulas anteriores han sido evaluadas para un ancho de grieta de 0.041 
cm, por lo que se pueden modificar estas formulas dadas por el ACI para otros 
anchos permisibles de grietas "w". 


(96000 


\ 

-2.5c c 


/ 


w 

0.041 


y no mayor a: 


s< 30 


' 2520 ^ 

l k ) 


w 

0.041 


Anchos de Grieta Permisibles 


Condicion de exDosicion 

Ancho Permisible "w" 

Aire seco o con membrana de proteccion 

0.041 cm 

Aire humedo o suelo 

0.030 cm 

Agentes qufmicos 

0.018 cm 

Agua de mar 

0.015 cm 

Estructuras de contencion de agua 

0.010 cm 


Vigas Peraltadas 

Para el caso en que el peralte efectivo de las vigas sea mayor que 90 cm. se 
tendra que proveer refuerzo adicional en las caras para evitar fisuramiento. El 
cddigo ACI recomienda que este refuerzo se reparta en la mitad inferior del 
elemento, el refuerzo adicional en cada lado deberO ser: 

A sk > 0.1 (d - 75) cm 2 /m 


donde, 

A sk = refuerzo adicional para cada lado del elemento dado en cm 2 por metro 
de alto. 

d = peralte efectivo en cm. 

El espaciamiento entre varillas debera ser menor a 30 cm. 6 d/6; el 4rea total 
del refuerzo adicional en ambas caras (2A sk ), no necesita exceder la mitad del 
refuerzo longitudinal en tension dada por el diseno por flexion. 
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Aplicacibn 


mi y-fa !I6r?a; una ■ carga de 


jm 2 (concreto norr 






+"0,65 +£27) “• 

jeraf la seccion transformada, se tiene: 

^ * biW2 *.3d- * 55 3 /'l&= 4tS 937:8 cm 4 

fe* 2C * 2 ^50 - 37.42 (#bm 2 ■ 




ft) • f5 be m. V.&n .. ip;. d; 

|f|d j 0 A^nA*0diddl'd- : |j 

. $i®+nA^c»bc^/2n + \d 

K n A « A A -- : ■"’! 
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fReemoiazando s© tibne. c 2 f 7.23/d - 352167 = oi c = 15.5J cm .. |||1| 
Luego. 

l cr =bc 3 /3 + nA s (d - c) 2 - f57 350:4 cm 4 
pEl esiderzo ©n ©1 adfero ser©: 

t s = fiMc/l'.fiMa(d-'c)/i cr 

■ h i s = isifeSb.-r • ; 

I -J365 kg/crn s <f ,6 f y = 2520 kfcmt : 

Se tiene, 

w^ ay - CUQ86 ‘ icr 4 b^/d c a" ....(1.) 

Bonder 

JJ: a (ft-C) / (d-c) a (5.5~15.5t) / {48.78 - 15.51) S* 1.18 
do = 4 + 0.95 + 2.54/2 * 6.22 cm 
IL = bt / 7 b c = 3<r 2 * 6.22/3 = 124.4 cm 2 
A . bt T b k m 30 * 2 * 6:22/3 - 124.4 cm 2 

§rt fa expresidn (1) 

% m = 0.108,6 x 10-4 * 1.18 * 2365 $6.22‘124.4 » 0.28 turap. 

b) Usandp et critefio simpfificado 

f s = 0.6 i y = 0.6 * 4200 * 2520 kg/dm 2 

| =1.2 ' 


En la* I ( 14 :' 
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Aplicacion: 

Para una viga de concreto armado que tiene la seccidn mostrada en la figura 
adjunta hallar el ancho maximo de grieta. 


Considere, f = 4200 kg/cm 2 


f« = °- 6f y 

A s = 2 paquetes de 3 barras No. 8 
Estribos de ((> 1/2” 
b = 0.25 cm 


Solucidn: 


Se tiene, w max = 0.1086 * 10 -4 p f s ^d'cA' 
1.2 


max 
Donde, p = 



‘s = 


0.6 f = 2520 kg/cm 2 

d' c = (4 + 1.27) + (2*1.27 + 1 *1.5*2.54) / 3 = 5.27 + 2.12 


d> 


7.39 cm 

Luego, la profundidad del concreto en tension, t sera: 


t = 2 d' c = 2 * 7.39 = 14.77 cm 


Como son paquetes de 3 barras = Y'b c = 0.65*6 
Luego, 

A' = bt / -yb c = 25 • 14.77 / 0.65 * 6 = 94.70 cm 2 
En (1) ■' w max = 0.1086 * 10 -4 * 1.2 * 2520 ^14.77*94.7 = 0.367 mm. Rpta. 


Aplicacion: 

Verificar si la viga del ejemplo satisface el criterio en condiciones de cargas de 
servicios para control de agrietamiento para las tres condiciones ambiehtales 
siguientes usando f s = 0.6 f y : 

(a) Exposicidn interior usando la expresion de Gergely-Lutz 

w max =0 - 1086 * 10 _ 4 P f s 3 J^A 

(b) Exposicion interior usando el procedimiento del factor Z, 
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(c) Exposition a agentes qu/micos 
Solution: 

(a) Del ejemplo 1, w max = 0.30 mm 
para exposition interior se tiene 
w permisibles = 0.41 mm 

Luego, w max < w permisibies ^ conforms 

(b) Calculamos el valor del factor Z; 

Z = f s = 2520 3/6.22 *124.4 = 23 135 kg/cm 

Para exposition interior es necesario que, 

Z < 31 000 kg/cm 

Luego, Z = 23 135 kg/cm < 31 000 kg/cm => conforme 

(c) De la tabla 1 para exposition a agentes qui'micos: 
w permisible = 0.18 mm 

Se tiene, w max = 0.30 mm >0.18 mm => No es conforme 
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IiMbe concreto 


^--i—-—7 


A 


A 



5 wL 4 1 m eL 2 

y max" 384 EI 8 El 

Casos particulares: 

Elementos simplemente Apoyados 



^max 


5 wL 4 
384 EI 


= 1.30*10 


-2 W L 4 

~eT~ 



Elementos Empotrados en sus Extremos 


5 wL 4 


-wL 2 
1 M2 


max 384 EI 8 


EI 


1 


384 EI 


wL 4 2 wL 4 

= 0.26*10 ^ 


EI 


Generalizando, la deflexion de un elementos por flexion con carga uniformemente 
distribuida esta dada por la expresion: 


ymax = 8 
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Determinacion de Parametros: (ACI) 

E c = 15000^” kg/cm 2 

l e = Momento de inercia efectivo. 

El momento de inercia efectivo en elementos parcialmente fisurados estdn 
comprendidos entre el valor del momento de inercia de la seccion agrietada, 
L cr , y el momento de inercia de la seccion total del concreto respecto al eje 
centroidal despreciando el refuerzo del acero. 



^CL 1 

Si M < 3 , es aceptable utilizar=> i e =i cr 

3 

Momentos de Inercia para elementos simplemente apoyados 

Miembro Prismatico 

I e = I em = M ° m ento de inercia efectivo para la seccion central. 
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Miembros No Prismaticos 


I e I em 

Elementos En Voladizo 

a) Miembros Prismaticos. 

I el = I em 

b) Miembros No Prismaticos 

I e = 2'( I e1 + I e2) 

Elementos Continuos 


A 



l e1 





el 


1 = 


e2 


el 


e2 


a) 

b) 

c) 


d) 


I e puede tomarse como ei promedio de valores obtenidos para las zonas 
criticas de momento positivo y negativo. 

I e puede tomarse como i em para miembros prismaticos. 

Para miembros no prismaticos. 


■,-V* 


l ('et+'ea) 


2 2 

Se pueden mejorar los resultados para miembros prismaticos y no 
prismaticos usando las expresiones siguientes: 

Para ambos estremos continuos: 

I e = 0-75 Iem + 0 - 15 (I el + I e2> 

Para un solo estremo continuo: 

I e = 0.85 I em + 0.15 I e Extremo Continuo 


Notas: 


Deben usarse las envolventes de los momentos para determinar el valor 
positivo y negativo del i e . 

Para el caso de tener una s6la carga concentrada pesada debe 
considerarse solo el i e en el tramo medio. 
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Deflexion adicional por cargas de Larga Duracion 

La retraccibn y la fluencia debido a cargas sostenidas causan deflexiones 
adicionales mayores que las que ocurren cuando se apllcan Inlcalmente las 
cargas a la estructura. Estas deflexiones dependen de la temperatura, humedad, 
condiciones de curado, la edad al momento de la carga, cantidad de acero de 
compresibn, magnitud de las cargas sostenidas y de otros factores. 

Ningun procedimiento simple puede considerar esos factores sin embargo el 
ACI-99, da una expresion que da unos resultados satisfactorios. 

La deflexibn adicional de cargas sostenidas para miembros flexionantes se 
determina multiplicando la deflexibn inmediata debida a cargas sostenidas por 
el factor X: 


1 + 50 p' 

p' = cuantfa del acero en compresibn en la seccion central para tramos 
simples y continuos, y en el apoyo para voladizos. 

4 = factor dependiente del tiempo. 

4 = 2.0 si t > 5 afios 

4 = 1.4 si t = 12 meses 

4 = 1.2 si t = 6 meses 

4 = 1.0 si t = 3 meses 

Cargas sostenidas o permanentes 

Que se deben considerar son la carga muerta y una parte de la carga viva, que 
depende de la utilidad o uso de la estrutura. 
w p = w D + a w L 

X = 0.20 a 0.25 para viviendas u oficinas. 

X = 1.00 para almacen o depbsito. 

Estas cargas permanentes dan lugar a deflexiones instantbneas y de larga 
duracibn. 

Cargas No Permanentes 

Constitufda por la diferencia de las cargas vivas que no se consideran como 
cargas permanentes. 

w NP = (1 - a ) w L 

Estas dan lugar a deflexiones instantbneas o de corta duracibn. 
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Procedimiento Prictico para C4lculo de Deflexiones 


Si no se dispone de los resultados del analisis estructural se puede estimar las 
deflexiones en forma practica considerando para las cargas permanentes que 
el elemento esta empotrado en sus extremos; y para las cargas no permanentes 

+ 1 2 

se considera un momento positivo maximo igual a M =—wL . 


w (1+X)L 

.-. Cargas Permanentes: v=026 x 10“^ —- 

7 El 

y Cargas No Permanentes: 

m e =—wL 2 wL 2 =0.0536 wL 2 
8 8 14 


5 wL 4 
384 El 


1 m e l2 

8 El 


0.6325 *10 -2 w 


NP 


El 


Finalmente la deflexidn total sera: 


y = 0.26 *10~ 2 w p (l + X)--+ 0.6325 *10 -2 

E c*e1 


w 


NP 

*e2 
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Aplicacion 


■ 


h = 0.20 rn 

Aca&ado ■■■■■■;■ ft 80 kg/m 2 
Sobrecarga |j 150 kg/m? ' 

. f' c = 280 

f, - 4200 kg/cm 2 




«4i28x^ 


. 


d = §5 ' {4 + 0,95 + 2.54 x 15); 
■ 


0.25*ffi65 * 2.4 

0180 ‘SMB 
0;15 *5.25 


p.p. viga 


n = 8 «• -7.9? 

E c 15000*y280 

(ri - 1) A s = 6.97 * 20,28 » 141 3SGm 2 
25+65*32.5 + 14135*56.24 


34.40 cm 


1625-141.35 

• • 
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Aplicacion: 

Para la viga V-102 (0.25*0.45) doble empotrada que se muestra en la figura, 
determine la flecha maxima. _ _ 


Aligerado de 17 cm 


f* r = 210 kg/cm 2 


f y = 4200 kg/cm 2 


V -102(25x45) 


Uso de Vivienda 


Tiempo de construida: 5anos 
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Metrado de Carga 

P.P.viga = 0.25 * 0.45 * 2.4 = 0.27 t/m 

Aligerado = 0.28 t/m 2 * 3.75m = 1.05 t/m 

Acabado = 0.1 t/m 2 * 4m = 0.40 t/m 

Tabiqueri'a = 0.1 t/m 2 * 4m = 0.40 t/m 

w D = 2.12 t/m 

s/c= .2 t/m 2 * 4 m = 0.8 t/m = W L 
w u = 1.4 * w D + 1.7 * w L = 4.33 t/m 

Momentos de Diseno 

- M.. = —w m L 2 = — *4.33*6.5 2 = 15.25 t-m 
u 12 u 12 

_ M m = — w m L 2 = 7.62 t-m 
u 24 u 

Diseno por flexion 

d = 45 - (4 + 0.95 + 1.27) = 38.78 cm 

— d p 

M u = 15.25 t-m =>a =- = 7.8 cm =* A s = 11.6 cm* => a^10.9 cm 
5 

para a =12 cm =>A s =12.3cm 2 =>■ a = 11.6 cm conforme 

Usar 2 «}>1 + 1 «}> 3/4" (12.99 cm 2 ) 

+ M U = 7.62 t-m =* a = 6 cm => A s = 5.63 cm 2 => a = 5.3 cm 
(conforme) 

Usar 2 0 3/4"( 5.7 cm 2 ) 
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8wL7 1 

y =- donde, 6 =- 

y El 384 


v _L w 

Vmax-384 P e c I e1 384 E c I e2 

W p = W D + 0.2 * W L ; 2.12 + 0.2 * 0.8 = 2.28 t/m 

W Np = (1-02) * W L =0.82 t/m 


X = - 


% 


1 + 50 p' 1 + 0 
Calculo de las inercias efectivas 


>6 = 



3 


( 

3" 

cr 

I n + 

i- 

cr 


M 0 

9 




v a J 



l a j 



J cr - ! g 


lvl cr 

V M a, 


Criterio de la seccidn bruta. 


I cr + 


’('9 -' or ) 5 


, bh 3 25 45 3 „„„„„„„ 4 

I_ =-- =-=189843.75 cm 

9 12 12 

h 45 

y t = j= y= 22.5 cm 

f r M g 2 *-y/2To* 189843.75 


M cr = 


Vt 


22.6 * 10 " 


= 2.43 t-m 


Calculo de la inercia de la seccion agrietada 
d= 45-f4+0.95 + ip) = 39.10 cm 


n = 


2*10 c 


E r 15000*-v/210 


= 9.20 


n. A s = 9.2 * 5.7 = 52.44 cm 2 


198 <35^). 
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(25 * kd + 52.44)kd = y * (kd f + 52.44 * 39.10 
(kd) 2 + 4.20 * kd -164.03 = 0 => kd = 10.88 cm 

I =25 * — 1 — + 52.44 * (39.10 -10.88 f = 52494.17 cm 4 


w p Lr 2 28 *6.5 2 M rr 

M a i = ~~ = a?— = 4-01 t-m; —p- = 0.61 

31 24 24 M a 


Vp\r (2.28*6.4)* 6.5" 


= 5.14 t-m; - y - = 0.48 
M a 


I e1 = 83669.92 cm 4 ; i e2 = 67683.93 cm 4 

_1 . 22.8*(l +2)*650 4 1 , 6.4*650 4 

max ~ 384 1500 ViFlO*83669.92 384 15000^210*67683.93 

Y mav =1.75+0.20=1.95 cm = conforms 

m a x 333 200 
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CAPITULO 9 

DISENO POR 


. 

■' y v 


FUERZA CORTANT 

& SsHI m I 


atu 





■ 




r\r 




DISENO POR FUERZA CORTANTE CON REFUERZO EN EL 
ALMA 



i = Longitud de la grieta 
p = Proyeccion horizontal de la grieta 

a = Espaciamiento en la direccion de la grieta del refuerzo transver 
sal 

s = Espaciamiento en la direccion horizontal del refuerzo transversal 


La fuerza cortante que resists una viga sera las que proporcionan el concreto y 
el acero transversal, es decir: 


Las grietas diagonales se forman debido a la tensibn diagonal, los cuales son 
esfuerzos principales de tension perpendiculares a la grieta. 

V = V c+ IA v f v sen(a) 

\ = Area de cada estribo 

f v = Esfuerzo del refuerzo transversal 
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Si existen n estribos inclinados dentro de la grieta entonces: 

V = V c + XnA v f v sen(a) 

i 

siendo: n = — 
a 

ademas: i = P - 
COS0 

Por trigonometria tenemos: 

s *sen(a) 
sen(a + 0) 

s 

a =- 

sen(0)(cota + cot0) 

Reemplazando los valores de i y a tenemos: 

n = — tg(0)(cot ot + cotG) 
s 

Para el instante que se origina la grieta por traccidn diagonal, se puede suponer 
que: 

9 = 45°, p = jd = d 
d 

n = — (cot a +1) 
s 

V n = V c + — (cota +1)A v f v sen(a) 
s 1 

A v f v d 

V n = V c +-^(cosa + sena) 

s 



V n = Fuerza cortante nominal. 

V u = Fuerza cortante factorada. 

<]> = Factor de resistencia, para fuerza cortante es igual a 0.85. 

Fuerza cortante que resiste el concreto (V c ) 

El codigo ACI sugiere la siguiente expresion simplificada para la determinacidn 
deV 0 . 

V c = 0.53^b w d f' c en kg/cm 2 b w ,dencm 
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El c6digo ACI presenta diferentes expresiones de V c para diferentes situaciones: 
- Elementos sometidos a flexion y corte. 


v c = 


c- Vdl 

U J 


b w d 


A s 

donde: p w “ k h 

u w u 

adem£s: M - 1 
u 

La resistencia del concreto no sera mayor que: 

V c < 0.93^Tb w d f' c enkg/cm 2 b w ,dencm 

- Elementos sometidos a considerable esfuerzo de traccidn se puede efectuar 
el disefio considerando despreciable la resistencia del concreto. 


Consideraciones de Diseno: 


- Si la reaccion del apoyo induce compresion al elemento y no existe carga 
concentrada entre la cara del apoyo y una seccion ubicada a "d” de ella, entonces 
este tramo se disenara para un cortante ultimo que corresponde a la seccion 
ubicada a "d” de la cara de apoyo. Esta seccion se denomina seccidn crftica y 
es la que se encuentra sometida al mayor cortante de diseno del elemento. 



- Si la reaccidn del apoyo induce traccidn al elemento, la seccidn critica se 
encuentra en la cara de apoyo. 

A 


i'A 


in mm 


seccibn crftica 


R. 
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Calculo del refuerzo transversal 


El refuerzo que se necesitard tendrd que resistir: 

v s =v n -v c 

A v f y d / x 

entonces de la expresion: V $ =-—(cos a + sen a), despejamos “s". 


Que sera el espaciamiento a que se encuentre los estribos que tienen un Area 


Si se usan estribos verticales es decir a = 90°. Se tendra: 
A v f v d 

Requisitos Mi'nimos para el Diseno por Corte. 

(Valido para vigas) 


AC 1-99 

w V c 

1. Si v n < —, entonces no se necesita ningun tipo de refuerzo transversal. 

V 

2. Si V n > — a V n < V c , entonces un refuerzo transversal mi'nimo. 


"vmin « 

y 

d 

donde s<— A s<60cm 

3. Si V n > V c , tenemos: 

i — d 

- Si < 1.06^f' c b w d, entonces: s < — v s < 60cm 

- Si V s > 1.06/7b w d a V s < 2.12/^b w d , 

d 

Entonces: s < — v s<30cm 

4 

4. V $ > 2.12^f^b w d , entonces: 
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- Cambiar la seccibn. 

- Mejorar la calidad del concreto. 


Aplicacion: 

Diseftar ie se muestra ea !a figura. Cc 

verticales de dos ramas de <u3A5". 


a 30 t - 

1 v .« 280 kg/cm* 


§§&?» t, 




Solucion: 

d «s 46 - f4<-*-A05 + U27);HR;38i78jCfB 

V«®#PV 

V p =0.53^28 ' 

% ,ilt ' 

V n * ~ = 35,291 

n 4 0.85 

V s *V n -V c - .26.641 




V 8 £ 2.12y280(1 Q)(0.25)(039) i 34.61 

V «5-64|y. Er!;i ,';||){S|Affc'' 


=v d 38.78 

S.£:~ ■- - = Vr 

4: 


Diserio por corte usando estribos *3/3": A v * Z* 0.7! - 1.42.cm 5 




- 8.7 cm « 9 cm 
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Numero de variilas:—-“- = 21.6 • ' '^it.' y*~ : 0-'- -" Mm 

0.03 

Usar ostribos o3/8*. 1 @0.05. 2&M6M m Qi 

Aplicacion: 

Disenar por fuerza cortante la viga en voladizo que se muestra en la figura. 
w u = 4.5 t/m; Refuerzo por flexidn en dos capas = 6<J> 1 11 

w 

vv u 


V u cara ” w u^-v * 
V ud =18-w u d=15.92t 

d = 55 -(4 + 0.95 + 2.54 + 1.27) = 46.24 cm 
V c = 0.53 V 210 * 10 * 0.25 * 0.4624 = 8.881 



Diseno de la seccion m^s crftica 

V s = V n - V c = - 8 88 = 9 91 1 

s n c 0.85 

A v f y d 1.42*4.2*46.24 

s = ^-asi- 2783cm 

V s <1.06^’b w d = 17.76 t .-. s < ^ = 23cm; 60cm 
Usar estribos <(> 3/8" @ 0.23 m 

V c 

Seccion de refuerzo mfnimo: V n0 =^= 444 1 


V uo = 5.771 = V U cara- w u m o 


3.77 t= 18-4.5 m c 
b w S 

A - q f;_W_ - 

rt v min f - 

y 


=> m 0 = 3.16 m 
1.42*4200 

S "^25“ = 68 ' 16Cm 
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(3.16 - 0.05) / 0.23 = 14 estribos 
Usar estribos <|> 3/8" 1 @0.05m, 14@0.23 m 
Longitud utilizada = 0.05 +14 * 0.23 = 3.27 m. 




Aplicacion: 

Disonar p< la q Hi en 


Wq; = 4.1 t/m 
W L Si;6t/m 






St f r = 210 kg/crr. 2 10 

::§■ - X S = 42Q0 kg/dm 2 . 


ftil 








i;4;* 4:1 4-1 ,r: 1.6-8,461 
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; fsmk ■ ' - - V' '^'V- - - .<*.> $ -~V '~V - 

%» -■ »u 2 - r - 2167 L => V A m * V A«j «""»'« 5 **»* > :' 

■ . . 


20,30 .. 20.3 + 34£$ 


w x„ « 3,40 


d«60- (4 + 0.95 + 1.27} =■ 53:78 cfrr 


ao.jtfMr** 








V du _ MM - 8.45*0:5378 - 3©41 
V c 0.52 fiB'W4«^44 t; 

V. V t ,~V„ - -1244: 23.0: 

3 n c 0.85 


Vi. .< t.05 > /f G b w O * 24.S8W! .v s < | 


l®fc .142*4.2*53. 




U§ar ©Strifes 9 3/8” @0.14 

3 0 F 2Qcm * V g F,16,04 ? V„ F 28.48 t *> V u = 24211 

24 21 34.69 ■■•■ 8.46‘r. ; , a 1.24 m ■ 

s 1.42*4200 > 

: “ 5,5 * om . . 


OWii" 

' f M ' ■ * ■: ; 
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: % “ g “ §' 22 ’ =» V u = 5 '1 9 1 

5 29 = 34.6B - 8.46m 0 .=* m d = 3.48 m 
estr»Sds<K W-t© O.cfe, 9 @ 0.14 
; 0.05 +9- 0.14 = 1.31 m 

$ Q i 27 oh: V. - v n = 34*23+= % = 20.67.: ■ 

20.67 ^ 34.66 ■ 8.46 *m Q =s> m Q = 166m 




L mp w 166 “■ VM. - ® Oio m' 

1.31+0.40= 1.71 m 


3tt-l71=1.77m /.' tf - = .^ -.7.® 8?7 m 


Estrifeos © a«" 1 • 0,05, 9 © 0,14,. 2;« 0:20^ 7 %' 


■ 


% = 20.30 8.46 *0.5378 = 15.73 t=> V„ = 1851 t 


V s = 6.08 t <13 


c o w c - 24.68 1.-. s £ - 27cm. 60cm 


■ s ,; A *V^M?-4.2+a:?8 t € n) 

%: os 

Usar estribos d> 3/8“ @ 0.27 ■ ■ 

V n = V |- = 6.22 t => V u = 5.29 t:. 

5.29 » 20.30-8.46 m 0 .=> m 0 = 1.77 m v ; 

esiribos b 3/6*: 1 @ 0.05, 7 © 0.27 m 


takas, 9$0,14. 




;i3^r;i$k{>o$.o^7 ■ 




v-;' ■'; gig • M.' --- .•. v 1 
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CAPITULO 10 


LUMNAS 


' 


Definicion 

B^sicamente la columna es un elementos ©structural que trabaja en compresion, 
pero debido a su ubicacion en el sistema estructural deber3 soportar tambibn 
solicitaciones de flexibn, corte y torsion. 

La falla en columnas 

Las columnas llegan a la falla debido a tres casos: por fluencia inicial del acero 
en la cara de tensibn, por aplastamiento del concreto en la cara en compresion 
o por pandeo. 

Centroide Plastico 

El punto en la seccion de columna donde 
la fuerza axial actua produciendo 
en toda la seccibn deformaciones iguales 
se denomina centroide piastico de la 
seccldn . Se determina de la siguiente 
manera: 

V-SSf'ch/Z+A'sVVA^Iyd,, 

V ° = A g 0-85 f' c + A' s fy +A g2 fy 

siendo A g = drea de la seccidn bruta (bh). 
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Columnas Cortas 


Cuando el proceso de falla en la columna se debe a la falla inicial del material 
se clasifica a la columna como corta. Segun el ACI si la relacidn de esbeltez 
kL u /r es menor a 22, la columna se clasificar£ como corta. 

Columnas Cortas con Carga Axial 

Si la carga axial actua en el centroide plastico, se obtendr£ la capacidad maxima 
de la columna sumando la contribucion del concreto y la del acero; recordemos 
que el concreto alcanza su maxima resistencia cuando la deformacidn unitaria 
es aproximadamente 0.003, para esta deformacidn entonces todo el acero ya 
estara en fluencia. Luego expresaremos la resistencia nominal a la carga axial 
de la columna como sigue: 

Po* 0 ' 85 , 'c(V A sl) + M 

El factor 0.85 se ha afectado a la resistencia del concreto f c , debido a que se ha 
determinado experimentalmente que en estructuras reales, el concreto tiene 
una resistencia a la rotura aproximada del 85% del f' c . 

Lo anterior es un caso poco probable de tener excentricidad cero, en estructuras 
reales la excentricidad se da por varias causas. El ACI con el objeto de tomar 
en cuenta estds excentricidades reduce la resistencia a la carga axial y da las 
siguientes expresiones: 

- Para columnas con estribos 

P„=0.8(0.85f' o (A g -A s ,) + A st f y ) 

- Para columnas zunchadas 

P n -0.85(o.85f- o (A g -A s| ) + A s ,<y) 

Las dos expresiones anteriores nos dan la capacidad maxima de carga axial de 
las columnas. 

Columnas Cortas sometidas a Carga Axial y Flexion 

La flexion se produce por que hay un momento flector actuante, o si la carga 
axial actuante es excentrica. 

La excentricidad (e) es igual a: e = M/P; donde P es la carga axial actuante en 
el centroide pl&stico de la seccion y M el momento actuante total. 
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En la figura siguiente se tiene un posible estado de esfuerzos del concrete y J 
fuerzas del acero en el estado de falla. 




Condicion de falla balanceada 

Falla balanceada en columnas es la condicibn para el cual se produce 
simultbneamente la falla del concreto y la fluenciade la capa exterior en tensibn 
del acero. 
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De la figure tenemos: 


t* = 0.003 



C b 0.003 0.003 ( 

d " 0.003 +e y =>Cb " 0.003 + e y ^ 

£ _ V _ f y 
y E s 2*10 6 

6000 d 

° b ~ 6000+ ly 


Donde "d" es la distancia de la fibre extrema al centroide de la capa de acero 
exterior. 

Para esta condicibn tendremos tambien una excentricidad balanceada: 


Falla Ductil 

Falla primero el acero, para bsta condicibn tenemos. c<c b 


Falla Fragil 

Falla primero el concreto para bsta condicibn tenemos: c > 


Diagrams de interaccibn de columns 



R. 
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El punto A represents la condicion teorica de compresidn pura o carga 
conc6ntrica, pero debemos recordar que el c6digo ACI nos limita a un valor 
P n el punto B es la condicidn balanceada, el punto C la condicidn de flexidn 
pura, el punto D de traccidn pura y el tramo de CD de flexo-traccion. 


Factor de Reduccion de Resistencia en Columnas (<|>) 

Segun el ACI el par^metro <|> no es constante, y depende de la magnitud de 
carga axial, este parametro afecta tanto al momento nominal como a la carga 
axial nominal de la columna. As( tenemos: 


Si P u > 0.1 f’ c A g 


i = 0.70 (Para columnas estribadas) 
i = 0.75 (Para columnas zunchadas) 


Si P U < 0.1 f C A g 


2P U 

>_0,9_ f' c Ag - 0,70 (Para columnas estribadas) 


^ 0-9 f' c Ag "° -75 (Para columnas zunchadas) 

Donde P u deberd tomar como m^ximo el menor valor entre 0.1 f c Ag y <)> P nb 

Refuerzo Maximo y Minimo en Columnas 

El cddigo ACI recomienda lo siguiente: 

Refuerzo m6ximo: A st = 0.08 A g , esto adem^s deber^ estar sujeto a la facilidad 
de armado del acero y vaciado del concreto. 

Refuerzo minimo: A st = 0.01 A g 

Distribucion del Acero Longitudinal yTransversal 
Columnas Estribadas 

Las columnas con estribos rectangulares o circulares requieren cuatro varillas 
longitudinales como minimo. 


En cualquier tipo de seccibn de columna deberb proporcionarse una varilla lon¬ 
gitudinal en cada esquina y adembs toda varilla longitudinal debera estar apoyado 
sobre estribos. 
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Si las varillas longitudinales son menores a la No.10 el diametro del refuerzo 
transversal sera por lo menos 3/8", en caso contrario el diametro del refuerzo 
transversal sera por lo menos 1/2”. 

Espaciamiento vertical de estribos "s". 

s < 16 <}>p (<j>p= diametro de la varilla longitudinal) 

S < 

s < menor dimensidn de la seccion transversal de columna 

Las varillas longitudinales deber£n contar con estribos que doble alrededor de 
ellas en forma alternada, la distancia libre entre varillas longitudinales contiguas 
debera ser menor a 15 cm en caso contrario las varillas longitudinales deber£n 
contar con estribos que doble alrededor de ellas. 

Columnas Zunchadas 

En columnas zunchadas se requiere como mfnimo seis varillas longitudinales. 
El di£metro del zuncho sera por lo menos 3/8". 

La distancia libre entre espirales estara entre 2.5 cm a 7.5 cm y mayor que 
11/3 del tamano maximo del agregado. 

Aplicacion: 
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b> GondicWn: balahceada 


0.0021 


% 0003 

d /,0;0Q51 


16:12 cm 


4M/m 


4.29 s 


/ I . 2 <ms 

Alior^ ;pQ<Jemos cylcolar las fuerzas en el acero y ei concreto, y:hacer el 
equHibrlo: 

C &1 = 24.95 t . 

C' o2 = 0.18t 
T s3 = 24.951 

C c = 0.85 * f’ c * b ’ a = 143,871 
P nb <\ + Cgi + C S 2 ’ 1"$3 = 144.05 t 

v i irk A *f A An 0.1 612 1 * 4 /A nn \ . * » /Artft AAA\ ' 




0.125;m 


*« < Cy 

C 2 = 15 cm ■■ ' |j 

f s1 » 3.7 t/cm :: 

fjg 55 -2 t/cm 2 v: 

f^rfys^f/cm 2 
Pp - 96.211 
Mn = 21.681 -m 


a = 12’jomi :-■»> 0i= 1iOT>1,'t 


0.225 m 



tdi 1 -h 



% 

/ 



/ a 

r - - ■& 

u . - 1 

& 



.^g 



1 ' « 
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Aplicacion: 


Para la seccidn de columna que 
se muestra en la figura, determine 
la capacidad nominal de carga axial 
y de momento para una excentricidad 
de e = 1.5 e b . 

Consideraciones: AB en traccion: 

A s j = 3 <(> No. 9 
f' c = 420 kg/cm 2 
f = 3500 kg/cm 2 
Estribos <f> 3/8“ 


Soluci6n: 


do =40- 4+0.95 + 


2 . 86 > 
2 


= 33.62 cm 


4+0.95 + 


2.86 


sen6 =- 


6.38 

sene 




tg 6==> se n 6=0.40 
40 

d.,=X =15.95 cm 


a 



40 

T^ x o 


= 0.4375 a 


2X 0 = 0.875 a => A c = 0.4375 a 2 
C c = 0.85 f' c , A c = 0.85 * 0.42 A c 
C c = 0.156a 2 



Condicidn Balanceada: 


3500 
Gy 2x10 6 


= 0.00175 


C b =0.003f 33 ^ 1=21.23 cm 

0 ^0.003 +0.00175 J 

a b = p v c b = 0.75 c b = 15.93 cm 
c c = 39.59 1 
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0.40 



•SI 


C-d: 


0.003 


Mr 6 ’ 


f C - dj ^ 


t/ cm* 


f_i = 6 * -- t/cm 2 ^f„ = 3,5 t/cm 2 

si c y 

f s1 = 1.50 t/cm 2 => C s1 = f s1 . A s1 = 9.60 t 
f s2 = -3.50 t/cm 2 => T s2 = f s2 . A s2 = 44.87 t 
P nb = C c + C s1 -T s2 = 4.32t 

M nb = C c .^0.2667 -1* 0.1593j+C s1 (0.2667 - 0.1595)+T s (0.3362 - 0.2667) 
M n b = 10.50 t-m 

M nh 

e h = —0fi- = 2.43 m 

D P u 
nb 

Para e = 1.5 e b = 3.65 m (zona de fluencia del acero en tracci6n) 

Asumimos: c = 18cm => C c = 28.431 

a = 13.5 cm => f s1 = 0.68 t/cm 2 => C s1 = 4.381 
T s2 = 44.871 P n =-12.06 t 
c = 20 cm => a = 15 => C c = 35.1 t 
C s1 = 7.791 
P n = -1.98 t 

c = 20.4 cm => a = 15.6 cm C c = 36.52 t 

C s1 = 8.39 t 
P n = 0.041 

c = 20.8 cm => a = 15.6 cm C c = 37.961 

C S1 = 8.97 t 
P n = 2.06 t 

10.24 

M n =10.24t-m=> e=——= 4.97m 
n 2.06 

c = 21cm => a = 15.75 cm => Cs = 38.70 t Csl = 9.251 

Pn = 3.08 t 

Mn = 10.35 t-m .-. e = 3.36 m conforme 


Aplicacion: 
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t'c .# 420 kg/cm 2 , f y =4200kg/cnr 

l^bos,4e * i/g, WT'-i 


Solucion 


A S1 - 1i;64 crn* 
®7.76 cm 2 
A^’ ■: iW cm* 


d, = 6 , 3 ® cm 

d 2 - 30 00. cm 
’di «&;62Ccrn 


t$, position del icentroide pjdsiiCo se encuentra a 
la mitad do !a seccion: y c = 30 cm 


■ 


0.00175 


% Qm 


33.87-n 


25,40 cm 


< S 17 ® ' 33 . 87 ' :; - 4 - 87 ' ? ^^V^.st-cnv 

U = 0,69 t/cm 2 / * . 




: 


11,64 * 3.5 - 40,741 


11.64 * 3.5 = 40.741 


b * a * o;8§ *0.42 "30 ■*= 25.40'« 273sQa;t 


'C_ +■ Ci'i G-o •• fa, s? 27 7 ■ 


e 6 . 3 it-*n 


VJ18 
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mm- ms ma 

;a; e m v.o fc^ = 0 191 «1 

jmterido: ' . 

c = 38om => a = p 1 c= ,28.5cm 
C 6 = 0,85 f' c ba » 305:24 t 
f si “ 3iS V®Xi z =* C s1 = 40.74 t 
j g? - 1 26 t/6m 2 , C ?? = a.S! . 

-247 t/cm 2 *^ 28.71 t 
,. T.,-* 327.07 tfM r * 6448 t-m ■ ■ . 

' : e -0-197 m - ,• : ' c'j| 




-fc- ’ 




Aplicacion: 

Para la secci6n de columna circular que se 
muestra, determinar su diagrama de 
interaccidn. 

f' c = 280 kg/cm 2 , f y = 4200 kg/cm 2 , 
zuncho de <|> 1/2". A st = 8<J) N° 8 

Solucion: 

A s i = A s5 - 5.07 cm 2 
^s 2 = ^s 3 = ^s 4 = "10-^4 cm 2 

d 1 = 4 + 1.27 + (2.54/2) = 6.54 cm 
d 2 = 25 - (25-6.54) 'cos 45° = 11.95 cm 
d 3 = 25 cm 

djj = 25 + (25 - 6.54) * cos 45° = 38.05 cm 
dg = 50 - 6.54 = 43.46 cm 
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El centroide ptestico se encuentra a la mitad de la seccidn: y 0 = 25 cm 


El area en compresion del concreto ser3: 
'25-a' 


0 = arc cos 


25 


A c = 25 2 (0 - cos0 sen6) 

Condicidn de carga concentrica 

D 2 50 2 2 A 

A g =,t T =,tx ^ _= 963cm ’ Ast= 

Pno = 0.85 f c (A g - A st ) + A st f y = 628 t 

Condici6n balanceada 

f y 4200 nnnnA 

e s = e v =~~ = -5-=0.0021 

y E s 2x10 6 



c b 0.003 

— =-=>c k =25.56 cm 

d 0.003 + 0.0021 b 


ajj =0.85 c b =21.73 cm 

.M 


f si = 6 


fg1= 6x 


(25.56-6.54) 


25.56 


= 4.46 =>f s1 =f y =4.2 t/cm' 


f s2 = 3.19 t/cm 2 
f s3 = 0.13 t/cm 2 
f s4 = 2.93 t/cm 2 
f s5 = 4.2 t/cm 2 
C s1 = 5.07 *4.2 = 21.30 t 
C s2 = 10.14 *3.19 = 32.35 t 
C s3 = 10.14 *0.13= 1.32 t 
T s4 = 10.14 *2.93 = 21.71 t 
T s5 = 5.07 * 4.02 = 21.29 t 


0 = 1.439 rad 
2 R 3 (sen6) 3 


A c = 8.18 cm 2 


=0.124 m 
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C c = 0.85 * f' c * A c = 0.85 • 0.28 * 8.18.7 = 194.85 t 
P n b = + C,i + C s2 + C s g - T s4 - T s5 = 198.82 t 

M nb = C c * (0.124) + C s1 * (0.25 - 0.0654) + C s2 * (0.25 - 0.1195) 
+ T s4 * (0.3805 - 0.25) + T s5 * (0.4346 - 0.25) 

M nb = 40.12 t-m 


Luego: 

M_h 

e h =-^-=0.2018 m 
b P u 
r nb 

Condicidn de Flexidn Pura 

Asumiendo: c = 13.5 cm => a = P 1 c = 11.475 cm 

Un punto en la zona de falla fr£gil 

c > c b => Asumimos: c = 30 cm => a = p 1c = 25.5 cm 

9 = 1.5908 rad => A c = 1006.75 cm 2 

C c = 0.85 * f' c * A c = 0.85 * 0.28 * 1006.75 = 239.6 t 

2 R 2 (sen0) 3 ..... 

---— =0.1034 m 

3 A c 


f s1 = 4.2 t/cm 2 => C s1 = 5.07 * 4.2 = 21.29 t 
f s2 = 3.61 t/cm 2 => C s2 = 10.14 * 3.61 = 36.61 t 
f s3 = 1.0 t/cm 2 =>C s3 = 10.14 * 1.0 = 10.14 t 
f s4 = -1.61 t/cm 2 => T s4 = 10.14* 1.61 = 16.32 t 
f s5 = -2.69 t/cm 2 => T s5 = 5.07 = 5.07 * 2.69 = 13.64 t 
P n = C c + C s i + c s2 + c s3 - T s4 - T s g = 277.7 1 
M n = C c * (0.1034) + Csi * (0.25 - 0.0654) + Cs2 * (0.25 - 0.1195) 
+ T s4 * (0.3805 - 0.25) + T s5 * (0.4346 - 0.25) 

M n = 38.13 t-m 

Un punto en la zona de falla ductil. 

c < c b => Asumimos: c = 20 cm => a = p 1 c = 17 cm 
9 = 1.245 rad => A c = 588.68 cm 2 
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=0.1505 m 


2 R 3 (sene) 3 



C c = 0.85 * f' c * A c = 0.85 * 0.28 * 588.68 = 140.11 t 



f s1 = 4.04 t/cm 2 => C s1 = 5.07 * 4.04 = 20.47 t 
f s2 = 2.42 t/cm 2 => C s2 = 10.14 * 2.42 = 24.491 
f s3 = 1.5 t/cm 2 => T s3 = 10.14 * 1.5 = 15.21 t 
f s4 = 4.2 t/cm 2 => T s4 = 10.14 * 4.2 = 42.59 t 
f s5 = -4.2 t/cm 2 => T s5 = 5.07 * 4.2 = 21.29 t 

P n = ^sl ^s2 " "l"s3 " "^"s4 " 1"s5 = 105.98 t 
M n = C c * (0.1505) + C s1 * (0.25 - 0.0654) + C s2 + (0.25 - 0.1195) 
+ T s4 * (0.3805 - 0.25) +T s5 * (0.4346 - 0.25) 

M n = 37.55 t-m 


Diagrams de Interaccidn Resultante 
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. fijh- 


i 

-f |— 

/ 

.a- 

t -*\ 

~~0 


*-n | 

.i. 


Seccidn rectangular 


Planta ti'pica 


El momento flector ultimo de una seccibn cualquiera puede expresarse como 
si 9 ue: • /, \ 


Donde: 

w u = Carga por unidad de Area. 

L n = Longitud libre. 

8 = Dimension transversal tributaria. 
a = Coeficiente de Momento. 

(Depende de la ubicacibn de la seccibn y de las restricciones en el apoyo.) 

Para una seccibn rectangular con acero solo en traccion, de acuerdo al ACI 
318-99 se tiene: 

. Mf- : /ii, s f hri2 w n -OiSSwIfi- 


donde: w = p.f y / f’ c 

De las expresiones (1) y (2): 

(w u B)L n 2 / a<j> = f c bd 2 w(1 - 0.59 w) 
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de donde: 


(3) 

Considerando la seccibn de momento positivo maximo, asumimos: 
ot= 16 

b =0.9 b = B / 20 

f' c = 210 kg/cm 2 f y = 4200 kg/cm 2 

p = 0.007 (0.7%) w u => en kg/cm 2 , por consiguiente: 

w = pf' y / f' c = 0.007 * 4200 / 210 = 0.14 


de donde: 





.-. redondeando valores 


Aplicaciones: 



r* t * * * **'?)f* * hi* ^ i f 

-t,- . - ; ; : ;.V ---w ; ■■ ; 



Determinacibn de w u » p. aiigeracu: 
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Garajes y tiendas: s/c =500 kg/tn 2 

Deterrninacidn de w, =» p. aligerado * 350 kg/m 2 
ip. acabado s= i§o kg/m 2 
W D = 450 kg/m 2 

W L «= 500 kg/m 8 ■' • p-" 

w„> 1 4 W d + 1 ,7 W l »1 480 Rg/m 2 L 015 kg/m 2 


pi 


. /Afr,.;: 

10.33 


-> i ^ 

IQS 


Depositos A: s/c *750 kg/m 2 (Almacenaje pesatia en biblioteca) 

Dete jn de' v»„ # p. aligerado ~ 350 

p. acabado * 100 kg/m 2 
W 0 = 450 kg/m? 

% = 756 kg/m 2 


w u « 1.7W l « 


h«k n <0-19) 12 ) = L n / 9.lf 9 

L ft / 9.2 '• 1 


Depdsitos B : s/c =1000 kg/m 2 

Determinacion de ,w u ^ p aligerado = 350 kg/m 2 
p. acabado- 100 kg/m 2 


vV D = 45okg/m 2 - 


W 


i_ = 1000 kg/mk; 


W u * 1:4 Wp + 1;7 W; a 2 330 
h:« V / (4 / ro.23) 1 = % /i 




=>. h » L rt / 3.3 


Modificaciones de las dimensiones de las Vigas 

a) Criterios de igualdad de cuanti'a, el momento actuante, M u es el mismo para 
dos juegos diferentes de dimensiones de viga ("b h" y " b 0 h 0 ") 
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de donde, 


M u = 4»f' c bd 2 w(1 - 0.59 w) = <(> f' c b 0 d 0 2 w(1 - 0.59 w) 


Para casos practicos se puede intercambiar los peraltes efectivos "d" por su 
altura h. 

bh 2 = b 0 h 0 2 

b) Criterios de igualdad de rigideces, las rigideces de las dos secciones es la 
misma, por lo tanto, 
bh 3 = b 0 h 0 3 

Este criterio se recomienda para sistemas aporticados en zonas de alto riesgo 
sfsmico.Tambten es recomendable para el dimensionamiento de vigas "chatas". 

Es recomendable que las vigas chatas no tengan luz libre mayor de 4m. Para 
vigas chatas menores que 4m se estima que su costo es igual al de una viga 
peraltada. Para vigas chatas mayores de 4 m el costo es algo mayor. 

Recomendaciones del ACI 318-99: Zonas de alto riego sismico 














I. PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS 


Para vigas que corresponden a losas reforzadas en dos sentidos: 


donde: 



A VIGACORTA 


b = ancho de la viga B 

h = peralte de la viga V|GA WRGA 

A = dimension menor del panel 
B = dimension mayor del panel 
a y p = coeficientes obtenidos de la tabla B.1 


Tabla B -1 


... 

A/B 

Sobreparga 



; A/B > OiSJ b Aj© .0- 

' :: ;:s2so^ 

i®SR 

Si®!! 

•W. 500 


11 


.: to 

10.•; 

1000 _ 

mrnm 

' 9 


m 

s : ft 



11V 

10.3 , 


10 


. 1000 

.'9 • 

■ 8.3 • 


II. PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS 


Segun ensayos experimentales en Japbn: n 


P 

f c b° 
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1 

n > — Falla frbgil por aplastamiento debido a cargas axiales excesivas. 


1 

n < — Falla ductil 

Las columnas se predimensionan con: 
donde: 



D = dimensibn de la seccibn en la direccibn del anblisis si'smlco de la 
columna 

b = la otra dimension de la seccibn de la columna 
P = carga total que soporta la columna (ver tabla B.2) 
n = valor que depende del tipo de columna y se obtiene 
de la Tabla B.2 

f' c = resistencia del concreto a la compresion simple 



Nota, se considera primeros pisos a los restantes de los 4 ultimos pisos. 

Tabla B.2 Valores de P y n para el predimensionamiento de columnas. 
P G es el peso total de cargas de gravedad que soporta la columna. 


PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS USANDO EL 
CRITERIO DEL AREA TRIBUTARIA 

Tabla 1. Coeficientes K para determinar el brea de columnas cuadradas para 
diferentes luces entre ejes, p t = 0.02. 

Ag = KA, .(1) 

Donde: 

A g = Seccibn de la columna 
A, = Area tributaria acumulada 
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i piso 

■PHI 
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Sm 

mu 

HI 


Mi 
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wsm 


.• ; ... , | ;• ... - 

mmmm 

Wmm 
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1 


1% 
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PROCEDIMIENTO DE DIMENSIONAMIENTO 

1. Determine las secciones A g de las columnas del segundo y del 
antepenultimo piso mediante la siguiente f6rmula: A g = K A t , donde K se 
obtiene de la tabla y es el area tributaria de la commna considerada. 

2. Determine los lados de las columnas de los pisos considerados 
suponiendolas cuadradas. 

3. Calcule las dimensiones de las columnas de los pisos intermedios por 
interpolacion lineal. 

4. Calcule las dimensiones de las columnas del primer piso de la siguiente 
manera: 

a) Por extrapolacion lineal, si la altura del primer piso es igual a la 
del segundo piso. 

b) Sumando 7 cm a las del segundo piso, si la altura del primer piso es 
1.5 veces la del segundo. 

c) Por interpolacion o extrapolacion lineal, entre los valores calculados 
segun a y b para otras proporciones entre las alturas del primer y 
segundo piso. 

5. Use las dimensiones de la columna del antepenultimo piso para los pisos 
superiores. 
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Aplicacion de predimensionamiento de Vigas 

1. Dimensionamiento de una viga en voladizo 



b = B/20 


%(W U B) L v 



I 1 i 1 I 1 I 



1/8(W u B)(2L v ) 2 =V4(W u B)L ¥ 2 


h„= 1.4 h= 1.4 LJa.= ^A (2LJ/a 

Influencia de una carga repartida directamente sobre una viga 



Carga por metri (vigas perimetrales, parapetos, muros, etc.) 
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Se considers el ancho tributario anadiendo un ancho adicional de P/W 6 P u /W u 


B ’“ B X 


Ejemplo ilustrativo de dimensionamiento de vigas 



S/C = 200 kg/m 2 (vivienda) 


figura : lera. Planta 
Uso => Viviendas 


Dimensionamiento de la viga V -102 (b * h) 


_B__ ^9 
" 20 “ 20 1 
In 6.2 

h= o' = TT = 


0.245m h = 0.55m 
b = 0.25m 

3.56 Usar 0.25 * 0.55m S 


Si consideramos un ancho de b 0 = 0.40 m; por ser un sistema aporticado usamos 
el criterio de rigideces: 


b 0 = 0.40 m => zona alto riesgo si'smico => bh 3 = b 0 h 0 3 
0.2458 * 0.56 2 = 0.40 * h 0 2 => h 0 = 0.48 m 
Usar = 0.40 * 0.50 m 2 


Para una zona medianamente si'smica usamos el criterio de igualdad de cuantfas 

0.245 * 0.56 m 2 = 0.40 h 0 2 => h 0 = 0.44 m 
Usar 0.40 "0.45 m 2 
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Comentario 

Para un caso particular: 



Cambio de seccion en el tramo menorcon rigidez grande que origina momentos 
mayores que en los tramos aledanos. 

Para predimensionar el VOLADIZO de la viga V-102 



b = B/20 = 0.245 m 


2 . 


h = 1.4h s = 1.4 


= 1.4 


2L 


= 1.4 


2*2 

11 


h s = h de una viga simplemente apoyada 
Dimensionamiento V -104 (b * h) 

B = B720 B* =B + B ad 


0.54 m 

Usar 0.25 * 0.55 m 2 


h 



Bad = 



W 


P = 0.25 * 2.10 * 1.8 = 0.95 t/m 


(El ejemplo esta calculado con 
cargas sin factorar) 


W = (p.p.alig.) + (p.acab.) + (p.tab) + (S/C) 
W = 300 + 100 + 50+200 = 650 kg/m 2 
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4 50 

=> B = + 0.125 = 2.25 + 0.125 = 2.375 

2 


Usar 

3. 

i) 


Bad = 


990kg 


= 1.46m 


Luego 

Luego: 


650kg /m 
B* = 2.375 + 1.46 = 3.835 


Zona de alto 
Riesgo sismico 
Bh 3 = b 0 h 0 3 -» 
0.192 *0.56 3 =0.25h 0 
=> h Q = 0.51m 


b = —= 0.192m 
20 

I, 3.84 riC£r* 
h = ^ = 0.56 m 

0.25 * 0.50 m 2 

Dimensionar: V-108 (b * h) 


Se considerara el criterio de dimensionamiento de la viga de luz libre 
menor que corresponde a una losa aligerada reforzada en dos direcciones. 


b= — : 

20 


4.80 

20 


0.24 m 


A 4.80 

h = — =-= 0.36 m 

a 13 


Usar 0.25 * 0.35m 2 


ii) Tomando otro criterio, asumiendo un ancho tributario arbitrario de 2 m 
a 3 m. 

Zona de alto riesgo sismico: Sistema netamente Aporticado: 

B = 3m ^ b = ^ = ^ = 0 - 15m 

h = — = — = 0.43m =* 
a 11 


Cambiando el ancho de la viga : b 0 = 0.25 m 

0.15 * 0.43 3 = 

Usar: 0.25 * 0.40 m 2 


0.15 * 0.43 3 = 0.25 * h 0 3 => h 0 = 0.36 m 
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4. 


Dimensionar la viga simplemente apoyada que se muestra en la 
figura adjunta. 


■ p.ini ■ »!&! ■■ W.UiJ ' jy ■ ■ ■■ 

r | s-. r ^. - y < t- z 1 « < "‘■1’ ■ ' ' 


A 

1—H- 


5 m 


a 


-W—I 
0.25 


Considere: 

B = 4m 

S/C = 250 kg/m 2 

Solucidn: 


B 4 Ln Lri , 5 ^, 

b = — = — - 0.20m h c = — = — * 1,4 = — * 1.4 = 0.64 m 
20 20 s a 11 11 

Si b 0 = 0.25 m => bh 3 = b 0 h 0 3 => h 0 = 0.59 m Usar 0.25 * 60 m 2 


5. Dimensionar la viga de un tramo con apoyos monolfticos 




'•///'■•'/A 

O'/A/r 

W//r 


Considere: 

B = 4 m 

S/C = 250 kg/m 2 


L =4.75 


Solucion: 


: 0.20m h = 1.251 — 

20 


,* 4.75 

= 1.25 — = 0.54 m 


Usando el criterio de igualdad de cuantfas: 


=> bh 2 = b 0 h 0 2 


0.20 ‘ 0.54 2 = 0.25 * h 0 2 


h 0 = 0.487 


Usar 0.25 * 0.50 m 2 
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fysggl 

fflf^ 















































Columna C4I: (interior) 


(8 jt 81 6.75) 


iuego el valcr de P seria iguai a: P « 


donde n * 


l = 68,2 cm |pr io taotousamos t = 71 cm 
C-1 :0.70*0.70 




una interna o externa e incius 
coeficientes se ancuentran en 




p&os dasUnadb a 


; —— ^ 
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Peso rnuro de fachada w;q.25*£i 6*4 8 fc'm r; = 0.95 t/m 


31; sr 


0.244m 


its® 


cuanUtr ' 8 


fc4fr*<)SA6i* 


'.044m 


0.40 * OvSOtfi 


wm$ 


2: Dimensionar la vip en 


ifoMa aifete.ciekiz del ' 
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20 


h 4,K1 <„f L ' 1 4 User: 0.25 *0,55 

, " MhNt 4 viS at4 wT 0 ' 5 * ' 






' 3 ,; v ;,.: Dim I pertm^trica V *103 qua ae muestra en 

; Pai® dimensjonar uoa vtga perirrvlfrica se cbrisidera una dimension ao'icona! 


W s FftsE Racab + tab + &c =*500 + 100 + 30 + 20kg/i# 
VV = 650 ky/m* 

Pfkg/m) 950kg / m 

lif ■ ..v-s.iw. —.s - * *46m r 

■tadicionai-w(kg/m5) 610kg/m5 

lIH 2iio*-t.o > 


. B 2.50 -146 3.9$ nnn 


Sp~-w. 0.56a' 

; 11 ; .rU : w .. ' . . 

■ b »0;30ijv ~»: ( h;® Qj.9m 


v y^3p *$o 


■ 

■ • "■• ■■■ : V ■■ 


i .nWmn i W i ^ii ii ^ i M^ 1 m'. .. 

■ ■!■ 1 1 - :* 


@8® sSiis 

/ i 5 |t*^. : a : J r *i 4 *o. 64 m $ 


mi. ■ b m!n = 0.25 a 4 bh 3 0.20*0.61 3 « 0;25 h 0 3 . , h 0 ™ 0.S9 

,-, fbar: 0.25*0.60 m 

Si la viga cfe un tramo as monolftlca coo sus ipoyosl; . ,; >} 
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#0.20 


0.245 ■mm&mm 


■ Pw 


%‘ Usar: $$D " 0.65ln ■ : '^'o': 
• t v"^ar:-"' : 0.40S;^mo«' M 


,= 0,637*1 


0*57 m 


^;'b~0i245' 


M 


$|$gj: 0.^* 0.7$$* 


^•0^4 Sir 


ian;.*..4,0m 


Criteria de 


& «75M; 


-1.45*^20m:;L 


= 1 . 1 ! 
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Ejemplo de aplicacion 



Columnas: 6 pisos =* 0.50 * 0.50 
Edificio de c.a. destinado a oficinas 


1. Dimensionar la vlga V -103 

Ln = 6.00 m => h = = 0.55m 


b 


20 


4.50 

20 


= 0.225 m 


Usando: 

h 0 = 0.50 => bh 3 = b 0 h 0 3 
0.225 * 0.55 3 = b 0 * 0.50 3 => b Q = 0.30 m 
Usar: 0.30'0.50 


Voladizo: 

Ln = 2.20 - 0.25 = 1.95 m 


h = 


2*1.95*1.4 

10 


= 0.546 


Usar: 


b 


_B_ 

20 


4.50 

20 


= 0.225 


0.225 * 0.546 3 = b Q 0.50 3 
b 0 = 0.29 
0.30 * 0.50 


S/C = 500 kg/m 2 
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Dimensionamiento de Columnas 


Aligerado 
Acabado 
P.P. vigas 
P.P. columnas 

Estacionamiento, Tiendas s/c 



= 300 kg/m 2 
= 100 kg/m 2 
= 100 kg/m 2 
= 50 kg/m 2 

= 500 kg/m 2 








Vigas: 

V-101: 

V-103: 


. 2.25 + 0.20 

b =-—-=0.1225 m 


20 


h = 


L n 7-0.20-0,225 


=0.658 m 


10 10 
b n = 25 cm => 0.1225 * 0.658 3 = 0.25 h, 


.-.h 0 = ^0.1396= 0.52 m 

Usar 0.25 x 0.55 m 2 

4.50 7-0.225-0.25 

V-102: b = -^ = 0225 h = ~ = 0 653 

0.225 * 0.225 m; 0.25 * h 0 3 => ho = 0.63 m 
0.25 *“0.65 m 2 


Usar 


V-104: 


V-106 
Usar 


b=—=0.10; h= k = ^0.-020-0-225 =0 
20 10 10 


V-105: 010 * 0.4083 = 0.25h o 3 => h 0 = 0.30 


0.25x0.30 6 0.25x0.40 
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1. ZAPATAS AISLADAS 



T 


U 

'31=1 

s 

r*~1 1 ~*r * 

--T -► 



o n = Esf. Neto del terreno 

S/C (sobrecarga sobre el NPT) 
y m = Densidad Promedio 

Debemos trabajar con condiciones de 
carga de servicio, por tanto no se 
factoran las cargas. 



En el caso que la carga P, actue sin 
excentricidad, es recomendable buscar 
que: 

l"v1 = ^”v2 


Para la cual podemos demostrar que: 


t = ,/a7- 


(t,-t 2 ) 


Dimensionamiento de la altura h z de la zapata 


La condicibn para determinar el peralte efectivo de zapatas, se basa en que la 
seccibn debe resistir el cortante por penetracibn (punzonamiento). 


Se asume que ese punzonamiento es reslstido por la superficie bajo la Ifnea 
punteada. 


(Debemos trabajar con cargas factoradas) 
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w = 

■»nn — 


rt zap 

= P-W, 


,m x n 


V u 
V u 

V c = Resistencia al cortante por punzonamiento en el concreto 


u "nu‘ 

= Cortante por punzonamiento actuante 


d/a 

IlqT 

— 

(«—m—H 

|«-T->| 



( 


: 0.27 


2+ p 


c ) 


VVbod - ^ en k g y cm ) 


U^^may^PcSZaVo-toe^bod 

menor 

b 0 = 2m + 2n (perfmetro de los pianos de falla) 

v u 

Luego, se debe cumplir: — ^ V c 

Esta ultima nos darb una expresibn en funcion a "d ", que debemos resolver. 


Finalmente en la zapata se debe de verificar la capacidad cortante como 
viga a una distancia "d"de la cara de la columna de apoyo. 

Peralte Mfnimo: El peralte de la zapata (por encima del refuerzo de flexibn), 
serb mayor a 15 cm. 

DISTRIBUCION DEL REFUERZO POR FLEXION (ACI 318-99) 

En zapatas en una direccibn y zapatas cuadradas en dos direcciones, el 
refuerzo serb distribuido uniformemente a traves de todo el ancho de la 
zapata. 

En zapatas rectangulares en dos direcciones, el refuerzo serb distribuido 
de acuerdo a las siguientes recomendaciones: 

* El refuerzo en la direccibn larga Serb distribuido uniformemente a 
travbs de todo el ancho de la zapata. 

* El refuerzo en la direccibn corta, se deberb repartir en dos partes, una 
porcion (la mayor) serb distribuida uniformemente sobre una franja cen 
tral igual al ancho de la zapata en la direccibn corta, siendo este refuerzo 
el dado por: 

A s en la franja central 2 
A s total p +1 

_ longitud larga de la zapata 
longitud corta de la zapata 

El refuerzo restante serb distribuido uniformemente sobre las franjas laterales. 
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TRANSFERENCIA DE LA FUERZA EN LA BASE DE LA 
COLUMNA 


Las fuerzas y los momentos en la base de la columna es transferido a la zapata 
por apoyo sobre el concreto, con refuerzo de acero y/o dowells. 

El esfuerzo de contacto entre la columna y la zapata no deberd exceder la 
resistencla de aplastamiento del concreto. La resistencia de aplastamiento del 
concreto ser£: 


Para la columna : <(» (0.85f c ) 


Para la zapata : <j> (0.85f' c ) i 


a , slendo: 
rt 1 



A 1 = Area cargada 

A 2 = Area maxima en la zapata que es geom6tricamente igual al 3rea 
de la columna 

q> = 0.70 para columnas estribadas 


En caso que se exceda la resistencia de aplastamiento del concreto, se usardn 
refuerzos o dowels. Pero sea este o no el caso, deber£ tenerse un mfnimo de 
refuerzos o dowels igual a 0.005 A g y no menor a 4 varillas. 


















raMft&'i' ^245 / JO.3 - 8.09 m 2 r ; 2.66 f2 85 rh2 
Para cumpjjr L vt » L tf T = 2.85 +• (0.80 -0.55)7 2 « £975 m 
S= 37^ in ' ■ 

3,00*2.75 m a '?;"•• ■ ?.'■- '"v l ‘i 

Lji * Lva » {3.0-0,8)/2 « 1.1£ 

»' (2-.7S -0.5S) 7:2 ^V1.10 r:vO3NFQpMe &3g| P 


fteacciqjj he}?* del Terreno 


W NU * Pj/A^p = (180*1,4 + 8$*1 7)/(3*2.75) = 362.5/8.26 = 43 94 l/m £ 


Oiiriteftslonamlento dels Altura h 2 ctela Zapata por punzonamiento 


Condicidn de Diserip: V../f ssi V, 


W u (o.ao + d}{Q.S5 + d )> 

' MBBE.5a8aBS«*flg; 


nwcor 


Wi&StOSf 


dorideit b 0 = 2*(0^p'+^2 i '{p:85f $t|ig§7i*i0 




362.5 - 43M*:(0.#+ 1.35*6 + #) - 0,85*1 ,06* Vlio *10*i(2.7<J+ 4d 2 ) 
Resolviendo: d = 0.496 m 


Usar; b = 0.60 d. 

'M j'>v; M“ f,i)cii»'%5/f,d, 


m. l xS'&smaBam 
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I ^s' T y ‘: jy ' [ 42.48*4200" 
0.85'f' r ’b 0,85 * 210'275 


Verificacidni^A. 


2.75 - 2r - <5 2.75-0.15-0,019 

: $ . ' -3fr < Vr . . 

m i 

14>;3M*@V0.gQ "fri; Ed 


• - 

\> ’ 




* : mom*p m9m ; pp§ 







1.025 m 


1| -./ ■ 4» <mo. 11^ I ■ ® 

f^pSoel eg iciamiento ess « 10cm > 15cro Jp 


> 4$ 

> 30cm 


m ^ 


4 * K0057 (1.91) 4200 - 45.7 cm | , . ggfg | 

L dt , * 0,6*49.6 = 39.7 cm < L disD » 102.5 cm .. GONFORME 




m SWjft^T =, 5 V 86 1 


’ *A C = < '28O‘{10)B.5S’( l = i04? 


0.85*f 


smmt :--M 
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2. EFECTO DE CARGA EXCENTRICA SOBRE 
CIMENTACIONES 


2.1 Definicion 


Las cimentaciones de columna exterior pueden estar sujetas a carga excdntrica. 
Si la excentricidad es grande, puede resultar esfuerzo de traccidn sobre un lado 
de la cimentacidn. Es recomendable dimensionar de manera que la carga estd 
dentro del tercio central de manera de evitar esfuerzos de traccidn en el suelo 
que tedricamente puede ocurrir antes de la redistribucidn de esfuerzos. 


Caso 1: Excentricidad e <T/6 


En este caso, el esfuerzo directo de comprensidn es mayor que el esfuerzo de 
flexidn i*- 2 -*! 


donde 
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Caso 2: Excentricidad e = T / 6 


En este caso el esfuerzo directo es igual al esfuerzo de flexibn. 


Me Pec P P 

3 " ST " A, 


S| T2» 


°1 = 2 a ^'°2 = ° 

Caso 3: Excentricidad e>T/6 


k-en 




Si la carga actua fuera del tercio central, resulta esfuerzos de traccidn en el 
lado opuesto a la excentricidad. Si el esfuerzo mdximo debido a la carga P no 
excede el esfuerzo admisible neto, no se espera que se levante ese lado de la 
cimentacidn y el centro de gravedad de la distribucion triangular de esfuerzos 
portantes debe coincidir con el punto de accidn de la carga P. 


r = T/2 - e 
P = 1 / 2 (3r) a, S 



2P 

3(y-e) 



Caso 4: Excentricidad al rededor de dos ejes (Carga Biaxial) 





Pe 1 C 1 


+ 


Pe 2 C2 
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2.2 Aplicacion llustrativa:lnfluencia de la Excentricidad de la carga 



immiiiii 




2do.Tanteo: 

T = 3.80 m 

O t ;S'- 64.47+25.45 = 89:92 t/mS*2.97rt>; 





mssn 


■$mm. 3.00x3.80 


:;r; ^rA 2 -s#"3% rv 3 . 3 ^ 2 -:.;, - :• 

.. :;j..■:■■■■'_■■:.,. ^ L y/ ,'l- : v ■■;. '- 

2i49 - 8 ^ 1301 

e=0SO» {171.5 t-ffi) ' 

:W^|H 

P ■ .■■ . »L 

oaS = q< = 2 ^ =s 116.71 / m ; : : . : 


■. ,\, ^ 
- 


£f .gpfj 




^ w*! ,>X l : li| J i|i!;| 

V ‘ i 

£ -;a ■Xj 


:•: '‘t"- ■-•*.•: -'> 




d) e»tfl&O'm (M»2£0;0>rn) |l ; 

■:-IS 1 |I I /tS fe 1 ’ fa : l U ' V' 11 s 

tor-imm 

- 1 

'l^Mt 


' 


gplp^i| 

. ."" 1 ' 1 } 
\ :: --- ;- - - .’ 


= 3.99 m 






- - ^ 


> Mb 


imm# m. 

'W 

■-“’X: \ 


c&:ro: 


3. CIMENTACION COMBINADA 


3.1 Definiciones 

Este tipo de cimentacidn puede serconveniente principalmente en los siguientes 
casos: 

a. Columnas muy Cercanas entre si 

Para esta condicion si se usaran zapatas aisladas, podrian traslaparse o 
bien podrian resultar de proporciones poco econ6micas. 
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Es conveniente que el punto de aplicacidn de la resultante de las cargas 
actuantes coincida con el centra de gravedad de la zapata combinada 
para poder considerar una reaccion uniforme repartida del terreno. 

b. Columna Exterior muy cercana del Ifmite de propiedad 

El punto G fija la longitud de la zapata para una reaccidn uniforme repartida 
del terreno. 



Para el analisis de zapatas combinadas se usara el m£todo convencional: 

Metodo Rfgido, de acuerdo a las siguientes hipdtesis: 

La cimentacidn es infinitamente rfgida, por lo tanto la deflexidn de la 
cimentacidn no influye en la distribucidn de las presiones. 

La presidn del terreno est£ distribuida en una Ifnea recta o en una superficie 







X. 


^_X 




3.2 Diseno de Cimentaciones combinadas por el metodo 
convencional 

3.2.1 Procedimiento: 

a. Determinacion de las resultantes de las cargas actuantes (R) y la 
ubicacibn de la resultante. 

R = SQ = Q1 + Q2 + Q3 +. 

Si cualquier columna esta sujeto a momento flexionante, el efecto del 
momenta debera ser tornado en consideracibn. 

b. Determinacibn de la distribucibn de presiones. 

c. Determine el ancho de la cimentacion. 

d. Determinar el diagrama de fuerza cortante. 

e. Determinar el diagrama de momentos flectores. 

f. Disenar la cimentacion como una viga continua. 

g. Disenar la cimentacibn en direccibn transversal en forma equivalente al 
de zapatas aisladas. 



e = 


Q-je^ + Q2©2 — — ^2 


5,'e<! 


q 12 =-(1±6e/L) 
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3.2.2 Determinacion del ancho de la cimentacion 


D / t/m / V 

B 1 = q 1 /<7 n = —2 ^^ (m) 
t/m* 1 



q esta expresado en t / unidad de iongitud de la cimentacidn 
Si e = 0 



3.3 Aplicacion de Diseno de una Zapata combinada 





% = si . 50 tR; Qohsfciere tifTpe^o 
7 rtro( „= 2 0 t/nh 3 , S/C = 4BP& / 


CQiumnas.-f, 


lifeiliil 

SGBb 


P0 = 761 
PD»T25t 


m: 0.50/0.50 m 2 -.* 

C2: 0.65 ’ 0 65 m ? ~s 


1 
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I S0,rn ; 


SoluciOn 


+% = 11C + 175 = 285 t 

°t ' h NPT Xm * !B/ ® 

20 - 1,5 * 2,0 - 0.4 * 16.60 WiU 2 


m.tf™ 


: v 110* 0;25 +175'0,825 

t z = * 7.35m ,> Ly = 7.35 -(0.5 +. 6.0 + 0.65) 

H A z <7:17 ... 

7 * Tag- * 2 - 34m User: b *2.40 m 


3\fe7rt» 


1. ; V i;' Wjjjy > flfeajjM - a « g?.76t lm 

M|r . + ’Vp. 

"'" w ; 57 ^ 6 -- 24.07 E / m 2 

... : 7™ : ^ S 2.40 .,7. 

Diseno en el sentido longitudinal .7+||+ 


2.41 kg/ cm' 


164. St 


Wo," sJ.JfM 
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’■ 


M- o --^r t bd 2 wfirO^0w) 

193.12 0.9 * 0 175 *.2.4 ' <J 2 *0.09 (T-C.$9 * 0. . 

d = 77,43 cm . ... 

h z = 77.43 +6+ 1.27 £ 83.7'Om ■ 

Usar: h 2 = 85 cm ;',\i . | ' 


ftMfi 


JSap-i 




a WW$m$£ m§ m - wsm' 


+4m 048> + 0.79 .04 m%= -1S0206 + 57.78*1.04 *.*89,991 


+ (3*0.325+0,79# 1,12?&V; 


4|1.05+ 57.7^.-1? #107,554 


•) = 85 - (7.50 + 0.95} = 76.55 m 


+' 4 =o; 325 * CK58-*"'t .99 my^c 5 f. 76 (i ig B^ jgK^'.'atew || 


V„107.55 


1?*d * 0.5^'^p5-(1O)*2.4O^,70 WS32.93.1 


CdNFOfiMK 







0 50 ( = 0 


CoJumna Exterior 


^% * Vy^ (0;9Q} (t.29) : 
= 164,5 - 24.1-7' 0; 90* 1 2.9 « 


160.651 




^ 3s- . mayC ' - AO q#I* f) = 162 - Usarl 1 

J jjienos 

, y a ojcap^ars ^355#^%' Jg§|~ 

= 0.90 * 2 + 1.29 = 3.09 cm 


b) Columna Interior 

V s = mQ - 24.05 * 1.44 * 1.44 * 210.13 t »> V, 
•V c - 1W17E(10)(4 * 144)0.79 - 662.16 t> V ft £ 


247.21 t 


Pjse flo ppr Flexion 


Reluerzo Superior 


M u « 193.12 ; m 

o:S5' fc i 75^240 r -‘ e4S< * > A s " : ' 6S * iCfn? ■ ■ a TS & ' iU .feri 

usar: 14 6 r (70.98 CfT-i) 

240-015 0,6254 A „ 

5 - — - - - 6,17m 

M 

• =." P * ~gj£?fg *°' 00374 v p min- CONFORM* 
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57 76 * '■ .20“ .• ?' = 41.59 tm 


■ A sm;ri = o.ff«fb.d 
Usar:. ■ TC oW" ® 


0.001B'*240 * 76.55 
240 - 015 -0.0191 

Oj ? 0 *ii m' i n" iiii ;.' 1.1 t (.< ^ i . . . 






& = 50 + 1 2 = 89,5 cm 
,b 2 m .65 + 79 = -144:0 


Diseno de Viga Exterior 

»u • 6*-- m »«**< M 

H,*», 30*3 V- m 


30.9 3'10 s ■ _ 

3780 'QM' 76.55 
= 0 . 0013 * 90'7655 


smirV 


Osar.;. 6$ 3M' 


Reft 

A, =» .S' js. 


Osar: ■5>3/8“@.s 


DIsefto deViga Interior 
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M„ =108.33! 


A s - 16.3 cm 2 f . ■ ; p ;M||| >' vV fi 

H|ip^ t.g.-J-1,9/2} * 74.65 cm.. 

A$ min = °- C01 ° * 145*74.65 = 19.48 cm ! 
7 $ 3 A4" | (T9.95 cm 2 }. ^gp 


T-.fW- 

*;2s 40' w ! 


Aplicacion: 

Disenar la zapata combinada solo por flexion en sentido longitudinal para la 
seccidn de momento maximo. Considere una solucion rectangular. 

Cl : 0.35 * 0.35 m 2 
P D = 30t , P L = 12t 

C2 : 0.40 * 0.40 m 2 . 

P D = 45t, P L = 18t 

f ' c = 175 kg / cm 2 
f y = 4200 kg / cm 2 
o t = 1.5 kg / cm 2 

s 1 c P iso = 400 k 9 / m 2 
Y m = 2.1 t/m 3 


Solucibn: 

°n =°t-Y m h, - s/c 

o n = 15-2.10* 1.20-0.40 = 12.08 t/m 2 

L z = 7.00 m => A zap = B L z = 7.0 B 

RX 0 = 42*0.175 + 63 * 6.80 => X 0 = 435.75 / 105 = 4.15 m 
e = X 0 -L z /2 = 4.15-3.50 = 0.65 m < L z /6 = 1.17 

P 6Pe 105 6(105)0.65 

''' q ' 2= nr [7'~ ±— 

q 1 = 23.36 t/m, q 2 = 6.64 t/m 

q 1 =c n .B => B = 23.36/12.08 = 1.93 m Usar: B = 2.00m 



Diseno por Flexion en sentido longitudinal 
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Secciones de momento maximo V x = 0 

x„ q' qiu - %2 

V x = -62.4 + 9.87.X Q + q'.-^- = 0 ^ -=> q' = 3,55.X 0 

- 62.4 + 9.87.X 0 + 1.77.X 0 2 = 0 X 0 2 + 5.56.X 0 - 35.16 = 0 

X 0 = -2.78 + 6.55 = 3.77 m 

M miSx = -66.4(X C - 0.175) + 9.87. + 3.55.^-.(^) 

M mix = -224.26 + 70.14 + 31.70 = -122.4 t-m 
.-. 122.4 * 10 5 = 0.9 * 175 * b * d 2 * w (1 - 0.59 w) 
f V 4200 

Si: p = 0.004 =» w = p-jf = 0.004 r j^- = 0.K) 

b = 200 cm 

122.4*10® = 2964.15 d 2 => d = 64.3 cm 

Usar: 

h = 75 cm => d = 75 - 5 -1.91 / 2 = 69.05 cm 

A s = 52.11 cm 2 => a = 7.4 cm 

A s = 49.5 cm 2 => 18 <t> 3/4 " @ 0.11 m 

2-0.15-0.0019 

s =---= 0.11 

Alternativa: 

Usando <|> 1" => 10 (f> 1" @ 0.21 m 
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mm 


Zapata combinada trapezoidal 


Dimensionar en planta la zapata combinada que se muestra en la figura. La 
columna exterior esta sujeta a P D = 120 t, P L = 80 t y la columna inferior estb 
sujeta a P D = 901; P L = 651. El esfuerzo permisible del terreno al nivel del fondo 
de cimentacibn es de 2 Kg/cm 2 yD f = 1.20 m. 

hf = h NPT = 1 -50 m. Considere un peso promedio del suelo y la cimentacion de 
'Yprqm = 2.0 t/m 3 ,S/C = 400 kg/m 2 (sobre el piso); f' c = 175 kg/cm 2 y f y = 4200 kg/ 
cm 2 

Columnas: f' c = 210 kg/cm 2 

C,: 0.50 * 0.50 m 2 => P D = 120 t P L = 80 t 
C 2 : 0.65 * 0.65 m 2 => P D = 90 t P L = 65 t 
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Solucion: 

°n = °t ‘ h NPT*Ym ' 

o n = 20 -1.5 * 2.0 - 0.4 = 16.60 t/m 2 


Dimensionamiento: 

Para llegar a conseguir que la excentricidad (e) sea igual a cero se debe tomar 
en consideracidn que el centro de gravedad del trapecio (X G ) coincide con el 
punto de aplicacidn de la resultante de las fuerzas actuantes (X R ). 

_R_ 

a zapata = o n 


R = P 1 + P 2 = (120 + 30) + (90 + 65) = 200 t + 155 t = 355 t 
o n = 16.60 t/m 2 


355t 


= 21.39 m 2 


Za P ata = 16.60t/m 2 

R x (X r ) = P 1 * t-,/2 + P2(t 1 + LI + t 2 / 2) 

355 * (X R ) = 200 * (0.50/2) + 155(0.5 + 5.0 ■ 


0.65/2) 


^X R = 


50 +902.875 952.875 


355 


355 


= 2.68m 


(distacia horizontal desde el extremo izquierdo de la zapata) 
OBS.: Cumple que X R esta entre L/3 y L/2 


L _ 6.15 
3 " 3 

L _ 6.15 
2 " 2 


= 2.05m 

= 3.07m 


X R = 2.68 m OK! 


Como 


A Z apata = 21 - 39 "" 2 


'zapata 


fa + b' 

l” 2 ” j 


f a + b ' 


L = 21.39 m 2 


(6.15m) = 21.39m 2 => a + b = 6.96 m 


■( 1 ) 
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Como 


x ‘ = X R = 3 


1 Y 2a + b 


a + b 


6.15 ¥ 2a + b 
3 A 6.96 
> 2a + b = 9.10 m 


j 


= 2.68 m 


= 2.68 


■(2) 


de ( 1 ) y ( 2 ): 

a = 2.14 m 
b = 4.82 m 


Usar: 


a = 2.15 m 
b = 4.85 m 


4. ZAPATA CONECTADA 
4.1 Definicion 

La zapata conectada esta constituida por una zapata exc^ntrica y una zapata 
interior unida por una viga de conexion rfgida, que permite controlar la rotacidn 
de la zapata excentrica correspondiente a la columna perimetral. Se considera 
una solucidn economica, especialmente para distancias entre ejes de columnas 
mayores de 6 m. Usualmente es mas econdmico que la zapata combinada. 

Estructuralmente se tienen dos zapatas aisladas, siendo una de ellas excentricas, 
la que esta en el limite de propiedad y disenada bajo la condicidn de presidn 
uniforme del terreno; el momento de flexidn debido a que la carga de la co¬ 
lumna y la resultante de las presiones del terreno no coinciden, es resistido por 
una viga de conexion rfgida que une las dos columnas que forman la zapata 
conectada. 

La viga de conexion debe ser muy rfgida para que sea compatible con el modelo 
estructural supuesto. La unica complicacidn es la interaccidn entre el suelo y el 
fondo de la viga. Algunos autores recomiendan que la viga no se apoye en el 
terreno, o que se apoye debajo de ella de manera que solo resista su peso 
propio. Si se usa un ancho pequeno de 30 6 40 cm, este problema es de poca 
importancia para el an^lisis 


4.2 


Dimensionamiento de la viga de conexion 



b = -^— >- 

31. L 1 2 
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donde: 

L 1 : espaciamiento entre la columna exterior y la columna interior. 
P 1 : carga total de servicio de la columna exterior. 

4.3 Dimensionamiento de la Zapata Exterior 


co 

in 

Csi 

1 

CO 

CM 

II 




J 



CORTE A - A 


ZAPATA EXTERIOR ZAPATA INTERIOR 


La zapata exterior transfiere su carga a la viga de conexion, actuando la zapata 
como una losa en voladizo a ambos lados de la viga de conexidn. Se recomienda 
dimensionarla en planta considerando una dimension transversal igual a 2 6 
2.5 veces la dimensidn en la direccion de la excentricidad. 


4.4 Viga de Conexion 

Debe analizarse como una viga articulada a las columnas exterior e interior, 
que soporta la reaccion neta del terreno en la zapata exterior y su peso propio. 


4.5 Zapata Interior 

Se disena como una zapata aislada. Puede considerarse la reaccidn de la viga 
de conexion. En el diseno de cortante por punzonamiento se considera la 
influencia de la viga de conexidn en la determinacidn de la zona critica. 



4.6 Aplicacion ilustrativa: Diseno de una Zapata Conectada 
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1.50 m 

ton* • 


s ’#-4 v «v~. 
4m*.QlC8$ : 


C 1 : 0.50.* OSOm" 

te D = 0 t 70 m : . ^Cdumpf^teuiai): 


Soluciari: j--- 
Zapata Exterior: 


EstimamoS: A: 


Opn<te; 


= : ?0 4- 26 ;s». 96 ! : 

- 3.65 m 2 




Dipife: ) en plants 


t.3S*n 


. : ~ 


0.80 m 


mm> 


3Fi 1 : 31‘62 
Uspr;, % 6.60:.*; 0,90 m 2 E 
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v »*Nm ' ** 


1,23m - 


^ 145.6 ‘ 1.23 2 m - 14E2 {1.23: - 0,25) 
^ » -51.91 t-m > ■■’ ■' 

. st ar io s _' ' •j $ 

o®'42®*g:9'82jfi 


A s = 18.488)^ -=> ft = 8.6 cm 

a; n 17,5 cm 2 wm$.2 cm CQ14FORfcp 

d i 9© - 0 + 0.95 + 2’54/|| = 82 78 err , 


.4 (4 '2042l:<sf6i 

A s 20,28 
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ip? 

V m |t5i6f 0,50/*. $g$}-:l||p| 11.55t 
2 2 - f3.86 f 

V u M 6 i%. 31 1 















v 32.57* 210 * 

. b --135 em ^ d I 40i9 cfn 

War h . 50 nW =»’ 4 = ID - if.5 %'AMl / 2} ■* 41,8 cm- 

Diseno por Corte 

' ^ = W. Nlt ^ - d) 

v. 4 = 62 (1.025 - 0.416) = 37.76 t 

V n " - 44 ® 1 Vc « OJSQjm ( 10 ) 1 . 35 x 0.416 > 43 , 131 = V n 

V. CDK PGnMg 


Diseno porRexitSn 


. Mst-fv 3 . „™ c ^' 

0.9'4200'0,9 *416 


a - 4.C cm =* 




a-3,8 cm GPNRQRys 


135-0.15^19 




AjTemp =» 0.0018 b ; i = 0.0018 * 256 * 50 = 22.9S cm 2 
Usar 12 8 5/8'' O 0,22m 
Disenode la Zapata interior 


r 2$feset!vo = " (?2 ' ^1 ^ + 

Pg QlectfV0 ="-186;- 96 - 1,08-6.45 

^2u efectivo ‘ ^2u " Pv. S^vuf^vu *;- ■ jih 4 • •*. ' 

- 143 - 2 - 1f1 * &4S. + lBB.1 ■ '= -238.6 t 


lv „ * -244.5 - 143.2 - 1 fl * 6 45. •+ 158.1 = -238.6 t * 


- ia'col’ - : 
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■V v. 


: yfi 


% W ’ 41 ■ a = 62 04 cm . L v - .. 0:154m 

«.W un LV-2 - t#s.1 *3,3Q}0.8#/2 f 36.60t-m 

^m(n * 0.50 m -■■> tL r — 50 - (7.6 + 1 .91} =• 40.59 cm 




y% - stoat. - wj m 
rn = 0.84 + 6,62 4 - 0.41 / 2 = 1.66 m 
n a 0.50 + 0.4t; ■ 0.8f m gg» • /f§| 

% « 230.6 - 45.1 * 4.6 * 0.91 = 1?lU7t 

V n =^- = 200,501 ' 

v c | »:-.i .05-* & 9K4.23)(0.41 V • |fe& 

b 6 ;si'-2 : e9+'#-a '.^* 1,66 +0.91 » 4.2$m V^'-'r 

vp^So^y* if; conform#- rSj mmm 


VerificaciOn por corte 

V ud - (W nu L) (L, - d) = (45.10 * 2.30) (0164 - 0.41) = 4WS© t 
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5. CIMENTACION EXCENTRICA 


La cimentaci6n excentrica es una solucion cuando la columna esta en un Ifmite 
de propiedad o cerca de dicho li'mite. 


Puede ser una solucion economica si la excentricidad es moderada y la co¬ 
lumna puede agrandarse lo suficiente para que tenga la rigidez necesaria para 
que controle la rotacidn de la zapata. 


LIMITE DE 
PROPIEDAD 















La viga del primer nivel debe disenarse considerando adicionalmente la fuerza 
de traccidn resultante, T 

Para el disefio de la columna debe considerarse una combinacion adicional: P 


donde: 


M 1 . 1 = Re-Hh 0 = Pe-Th 0 

- Pe u n (h-h„) 

M-i-i = Pe - — h 0 = Pe- - 
n n 

M 1 1 =Pe——— = -^- 

1-1 Lo+h„ L + s 


s 


h 

L 


o 

c 


( 2 ) 


Si la zapata tiene una rigidez apropiada, y si ademas la rigidez de la columna 
es la suficiente para mantener la diferencia de las presiones del terreno maxima 
y minima a un valor maximo de 1 kg/cm 2 , entonces para el diseno de la zapata 
en la direccion de la excentricidad puede considerarse como aproximacidn 
aceptable una presion uniforme del terreno. 

Del estudio realizado por el Dr. Ricardo Yamashiro y desarrollado en el trabajo 
de tesis del Ing. Manuel Acevedo "ALGUNOS PROBLEMAS ESTRUCTURALES 
EN EL DISENO DE CIMENTACIONES" - UNI - 1971, se tiene, criterios para 
dimensionamiento de zapata excentricas y de columnas para cumplir con las 
condiciones expuestas en el p^rrafo anterior. 


5.1 Zapata Excentrica 

Donde: 





h 0 = altura de la zapata 
b = ancho de la zapata 
K 0 = Coeficiente de balasto del terreno 
E = Modulo de elasticidad del concreto 
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5.2 Columna del Primer Nivel 


Condicion:D = o 1 - o 2 £ 1 kg/cm 2 

__P_ _P_ 

donde: D = -1 2 4 > e =- 124 a z 

4 > -> figura 1 (grafica para la determinacion de presiones bajo la cimentacidn 
de la tesis de Acevedo). 



Fig. 1 : Grdfico para la determinacion de presiones bajo la cimentacion 
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Se entra con los valores: 


s = ■ 


P = 


c 

Ik 

kz 


-»<l> 


donde: 


E = 15000^f^kg / cm 


2 k ! c _ { 1 { 2 
C Ic" 12 *^ 


_ (T)(b)- 
z 12 


I, = 


e 

e_ b 


P = carga axial de servicio 
Az = (T) b = £rea de la zapata 


5.3 Diseno de la Zapata 

M * = W n --H k 

lvl mdx n 2 2 


,.2 


Mmfe- W n — 


ii 

. tfrrr 


mm ttr 


j 


+■+- 
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3/c = 0.4 rm 2 




f y = 4200kg/cm : 
Oi.= 4 : i<#3lti 2 ' t 


' 


| /;0 « 40 - ,1;20 * £l |/ 


Aj. '«' = 2.56m 

A, ± (2b) b * 2.56 m 2 


b mmmSm. 


T> A -7 b *" 2 


ffiSS&M b «i;tO in 


J&b ; :• aJWZJ 12*110 . 




50*5O7#*75, #‘ 60 


Tipo C^: 


®*'75: 
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■ crr^ 
17.27 cm 2 


a.*'3.,94c'nl'; 
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uaat: 6 $ 3M" @ 0.19 m 
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% 14 

u ; h 4 80 

Refuerzo adicionai 




Columna: Condicidn deDiseno Adicionai 

P u « 142 

P u e 142*0,175 
u L +:S 1+0,143 


; ■$. 1 - 


■17.591-H 


f c 0t ' 0.21*30 * 75 : 
e /.! f 0.175 / 0.75 * 0.233 
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1. Muros de Contencion 

Un muro de contencidn es una estructura que proporciona soporte lateral a una 
masa de material, y en algunos casos soporta cargas verticales adicionales. 














La estabilidad se debe principalmenie a su peso propio y al material que se 
encuentra directamente sobre su base. 
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1.1 


Tipos de falla en Muros de Contencion 


1.1.1 Deslizamiento horizontal del muro, en el piano de contacto sobre la 
base del muro y el suelo 

E H > E p + F falla por deslizamiento 

En suelos no cohesivos: F-» resistencia al corte por friccibn 

En suelos cohesivos : F -> resistencia al corte por cohesibn 

1.1.2 Por volteo alrededor de la arista delantera de la base 

^^actuantes- ^^resistentes 

1.1.3 Por presiones excesivas en el terreno (area de contacto), las 
presiones son mdximas en la parte delantera del muro. 

1.1.4 Por falla generalizada del suelo, debe hacerse esta verificacibn 
cuando el talud es importante. 



1.2 Determinacion de las fuerzas de empuje debido al suelo: 
Teoria de Rankine 


Empuje Activo 


Pa 

k a 

Y 

y 

<t> 

e 


presibn debida al empuje activo 
coeficiente de empuje activo 
peso especifico del material 
profundidad a partir del extremo 
superior 

Angulo de friccion interna 
Angulo sobre la horizontal del 
talud del material 



De la figura: 

Pay = k a'Vy 


R. 
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E ay = empuje activo hasta una profundidad "y" 

1 „ 1 , 

^ay ~ 2 ^ayY - ^ k ay W 


. COS 6 - JcOS 2 e - COS 2 <t> 

Donde: k a -cos0 / 7 \ 

cose + ^/cos* O-cos^ 

Si: 0 = 0 (talud horizontal) K a = tg 2 (45° - <t> 12) 


Si existe una sobrecarga uniforme repartida, s/c p s/c - k a .s/c 



Donde: 

Si 6 = 0 : k p = tg 2 (45° + <)») 


1.3 Presiones del Suelo 



No se permite esfuerzos de traccidn en la superficie de contacto. 

La presidn maxima no puede exceder el valor admisible determinado 
mediante un estudio de suelos. 

Para evitar la inclinacidn del muro por asentamientos diferenciales de la 
cimentacidn, es deseable que la resultante de las presiones en el suelo 
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actue en el nucleo central de la superficie resistente. Si se cimienta en 
suelo muy duro o roca se puede permitir salir del nCicleo central, aunque 
se considers prudente que la excentricldad no exceda 0.25 veces la 
dimension paralela de la zapata. 

Recomendaciones 


w = peso muerto 

tg5= coeficiente de friccion 

5 = <t> para concrete vaciado in situ 

5 = 2/3 <(> para otros casos 

tg 5< 0.6 si el terreno de cimentacidn es el suelo. 



Normalmente la tabla deber& ser usada para el 
procedimiento simplificado 

c = cohesion entre el terreno de cimentacidn y 
la losa inferior (t/m), pero deber£ usarse 
c = 0 si el coeficiente de friccidn tg5 se obtiene 
de la tabla 1. 

B = ancho de la losa de fondo del muro de 
contencion 

H r = fuerza resistente a deslizamiento 
H r = (W + P w ) tg8 + cB 


H a = 
H a “ 


fuerza de deslizamiento = P H 
1.5 
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Tabla 



CLASES DETER RENO DE CIMENTACIONY CONSTANTES DE DISENO 


Nota: Para ser usado en el calculo de estabilidad contra deslizamiento abajo 
del muro de contencibn, basado en concreto in situ, y considerar c = 0. 


2. ESTABILIDAD DE UN MURO DE CONTENCION 


2.1 Estabilidad contra el volteo 


B B 

e = — -d < — 
2 6 
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2.2 Estabilidad para capacidad portante del terreno de 
cimentacion 


qi = 


w + P v 
B 



q 2 = 


w + P v r 6e^ 
B l B j 


donde: 


qi-q 2 ^a 



q a = capacidad portante admisible del terreno 

q u = capacidad portante Ultima del terreno 

F s = factor de seguridad para capacidad portante del terreno = B 

Nota: Para muros menores de 8 m puede usarse laTabla. 

2.3 Estabilidad durante el sismo 

Consideremos para su evaluacidn: 

- Presidn de tierra durante sismo 

- Fuerza sfsmica de inercia 


Usando fdrmula de Mononobe-Okabe (concepto de fuerza de inercia durante el 
sismo) 

FSD >1.2 

FSD >1.5 (si se considers la presidn de tierra pasiva) 



FS = 2 


Con 


e <-^q 1 = 


p vg + w 



Con 


B B 2(P +w) 

— < e < —■-> q 1 =- f - 

6 3 1 3a 


Donde: P vg = Components vertical de la resultants de la presidn de tierra du¬ 
rante el sismo. 
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2.4 Consideraciones para dimensionar muros 

2.4.1 Muros de gravedad 

La resultante de la presidn de tierra y el peso muerto no product esfuerzos de 
tension en la seccion horizontal del cuerpo del muro. 

B = 0.5 a 0.7H 

t 1 > 35 cm (para considerar la trabajabilidad) 

2.4.2 Muros en voladizo 

B = 0.5H a 0.8H 
t 1 > 30 cm 

2.4.3 Muros con contrafuertes 


B = 0.5H a 0.7H 
ti = t 2 > 30 cm 



a 


2 h 

3 


Peso Muerto 

Concreto armado 
Concreto 

Grava, suelo gravoso, arena 
Suelo arenoso 
Suelo cohesivo 


2.40 t/m 3 
2.35 t/m 3 
2.00 t/m 3 
1.90 t/m 3 
1.80 t/m 3 


Sobrecarga 1.00 t/m 2 


3. DIMENSIONAMIENTO DE UN MURO BASICO 
3.1 Dimensionamiento por estabilidad al deslizamiento 


El muro b£sico es un paralelepfpedo rectangular, el que soporta un relleno 
horizontal sin sobrecarga. Se considerara una longitud de un metro. 

P m = peso muerto = y m B., h 


H a 


: { k aYh 2 


Hv = fPm = fY m B,h 

H r 


> FSD 


(D 
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En (1): 


>B 1 h ?m 

l k a ^ 2 

B i>FSD-^- 
h " 2 f Ym 


(I) 


3.2 Dimensionamiento por estabilidad al volteo 


l >FSV 


2 ) 


En (2): 


M a =H a m=-* 


k aT^ fh i_ 2 a 


k.yfi 0 


M r = p m( B 2*l L )-'<m B 1 h ( B 2 + ^) 


?m B 1 h 


/ B i 

Bo + -L 


k flY h" 


> FSV 


^ 2+^1 

h 2h 


6 Ym FSD 


'a J 


k 

27 Y 



m 


B, ^ f FSV B. 

^ -^ .(») 


3 FSD 2h 


A partir de las expresiones (I) y (II) pueden derivarse expresiones para los 
distintos tipos de muros de contencidn. 


4. MUROS DE GRAVEDAD 

Debe dimensionarse de manera que no se produzcan esfuerzos de traccidn en 
el muro, o si se permiten, que no excedan de un valor admisible. 



R. 
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La estabilidad de los muros de gravedad se asegura con dimensiones de la 
base prdcticamente iguales a las del modelo bdsico. 

Para el dimensionamiento pueden usarse las expresiones (I) y (II) con un valor 
ponderado para el peso especi'fico m; si el muro es de concreto puede usarse 
m = 2.1 t/m 3 . 


El muro de gravedad es econdmico para alturas pequenas, hasta 
aproximadamente 3 m. 


P a = empuje activo total 
P m = peso del muro sobre la seccidn AB 
R = resultante de P a y P m 
B = ancho de la seccidn horizontal 
del muro en estudio 

H = componente horizontal de la fuerza R 
V = componente vertical de fuerza R 


a) Pmax 



- °compresible admisible 


b) Pmin 




H 

c) v - g s v permisible (corte) 


5. MURO EN VOLADIZO 

Para el dimensionamiento de la base de la 
zapata se pueden usar las expresiones (I) y 
(II) con un valor ponderado y m = 2 t/m 3 . 

Si el muro es vaciado "in situ" es econ6mico 
para alturas menores de 6m. 


PANTALLA 


l 

i _t£!L 

TALON 1 
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Ws/c 



6. CALCULO DE PRESIONES LATERALES CONSIDERANDO 
ESTRATOS O RELLENOS DE MATERIALES DIFERENTES 



Considers una altura equivalente de relleno de 
estrato 2. 
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6.1 Influencia del nivel freatico 


El peso especifico del terreno con agua y, se puede estimar con la expresiOn: 
y = Y - m y a (1) 

Donde: 

Y = peso especi'fico del terreno sin agua 
Y a = peso especifico del agua = 1 t/m 3 . 

P a = Y a h = h t/m 2 (h en metros). 

m = coeficiente que se obtiene de un estudio de mecOnica de suelos 
depende principalmente del Indice de vaclos del terreno. 

Si no hay la posibilidad de realizar ensayos, considerar: 

m = 0.8 Terrenos Compactos 
m = 0.6 Terrenos Arenosos 

Si el nivel del agua al otro lado del muro de contention es el mismo, el empuje 
del agua se elimina. Si hay una diferencia h de nivel de agua en la parte interna 
externa del muro se considera el empuje del agua debido a la diferencia h de 
niveles. 

Si se usan drenes en los muros de contention se puede reducir el valor del 
empuje de agua, anulando ese empuje si los drenes son perfectos. 







¥=*&lTr 


p 3® + 1Q^% . . ,.... 

f§Sg :>4 || --';V-. Hgf§1 '■;: i 5 m Sp ^ \ 

3 ' 0 ) + 


7. DISENO DE UN MURO DE CONTENCION EN VOLADIZO 


y s = 

<e = 


at = 
FSD 
FSV 

7.1 Solucion 



De <> = 32° =* VACIADO IN SITU f = t g <f> = 0.625 < 0.60 


Usar f = 0.6 para calculo de la estabilidad contra deslizamiento 
k a = tan 2 ^45° - |j = 0.554 2 = 0.307 
k a y s = 0.584 t/m 3 


7.2 Dimensionamiento de la Pantalla 


^ = 0.20 m 

h 3 n 

M u =1.7M=1.7k aY -^ 

h p 3 3 

M.. = 1.7 *0.584 = 0.16546 = 20.68 t - m 

u 6 

Ademas: 


<t>bd 2 f' to(1 -0.59(0).(1) 
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Considerando para la ecuacibn (1): 


<(> =0.9 
b =100 cm 
f' c = 175 kg/cm 2 

4200 

p = 0.004 -> w = p -f- = 0.004 = 0.096 

f'c 175 

M u = 0.9 * 100 * d 2 * 175 * 0.096 * (1 - 0.59 * 0.096) 

d = 38.08 cm t 2 = d + r + 

t 2 = 38.08 + 4+1.59/2 = 42.88 cm 

Usar t 2 = 0.45 m d = 40.21 cm 

7.3 Verificacion por corte 

V da = 1 - 7V d= 1 - 7 ( 1 / 2 ) Y s K a (h p - d ) 2 

V du = I- 7 * (1/2)* 0.584 * (5 - 0.40) 2 = 10.50 t 

y. 

—= 12.36 t 
<l» 

V c = 0.53 * ^7 * b*d = 0.53 * ft 7*10*1 * 0.38 = 26.64 t 

2 V 

Si As se traslapa en la base: V ce = y v c = 17,7 ® 7 < conforme 


7.4 Dimensionamiento de la zapata 


H z = t 2 + 5 cm = 45 + 5 = 50 cm 


h = h p + h z = 5.50 m 


usando las expresiones I y II: 

B 1^rA 7 s 15*0.584 
/m 


— > FSD -S-^- = = 0.365 

h 2fy m 2*2*0.6 


B 1 >2.01 m 

to — tl 

B, = 2.01 + = 2.01 + 0.125 = 2.13 m 
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Usar B 1 = 2.15 m 

h 3 FSD 2h 3 15 2*5.5 

B 2 > 0.21 m 

Usar B 2(m(n) = h 2 = 0* 50m 

7.5 Verificacion de Estabilidad 



jj 


§§§§§ 

§§j|j 

urn 


■ ■i : y..v. ;.V : : 





WSBiS^SSM 

'■ rv. 

|||«||| 



1115111 






7 ,/ 7 ;. •:07 



FSD 


_fN_ 


0,6*23.23 

8.83 


= 1.58 > 1.5 


conforme 


FSV 



36.32 

8.83*1.83 


= 2.25 > 1.75 


conforme 
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7.6 Presiones sobre el terreno 


M r -M a _ 36.32-16.16 
P “ 23.23 


x 0 = 0.87 m 
B 2.65 

— = — 7 — = 0.44 < e .-. cae fuera del 
b b 


tercio central 


q-miinmiun™* 


Aumentar B: 

Usar B = 2.70 m 


Pi 

Pesos m Ton. 

Bnazodegtrb , 
| {X) ml. ■ 

1$ 

fl (T*mt) ■ 


0.50*2.70*2.4 = 3.24 

K 1.350 . 

.(.ny. -Jjiimmii [| 

: 4.37 

w 

0.20*5.00*2 4 = 2.40 


Mil 

mi 

0.50*0.25*5*2.4 = 1.50 

m 0.670 ?iS 

liippdd B 

| ■?*; 

1.75*5.00*1.9 = 16.63 

1 82$ 

ii4pip 


TOTA ' N = 23.77 _ 




FSD = 1.62 > 1.50 conforme 

FSV = 2.34 > 1.75 conforme g 2 7 

x 0 = 0.91m e = 1.35 - 0.91 = 0.44m < - = -r- = 0.45 m 

CONFORME 


Luego: 


<1 = 



23.77 f [ 6*0.44 ^ 
2.7 [ 1+ 2.70 J 


= 17.41 t/m 2 


q 2 


k 6e o 

= - 1 + — = 0.20 t / nr .*. 


qi co. 


conforme 


7.7 Disefio de la Pantalla 

En la base: 

M u = 20.68 t-m 

t 2 = 0.45 m -> d = 0.40 m 
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Si el peralte de la pantalla varia linealmente, el momento resistente varia tambten 
linealmente. Por lo tanto se puede trazar Ifneas de resistencia para determinar 
los puntos de corte. 

M max /2 = 10.34 = 0.16546 (5 - he) 3 => h c = 1.032 m 
L c = 1.032 + 0.4021 = 1.43 m 
Usar L c = 1.45 m 
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DETERMINACION DE PUNTO DE CORTE 



3.91 7.82 



Refuerzo Horizontal: 

A s t = Pi 
Pt : 

1) 0.0020; <|> < 5/8" y 

f > 4200 kg/cm 2 

2) 0.0025; otros casos 

Si t 2 > 25 cm: usar refuerzo horizontal en 2 capas 

Arriba: 0.0020 ‘ 100*20 = 4 cm 2 /m 

2 o 

-A* =2.68 cnrr 03/8" @ 0.26 m 

3 

1 9 

-A- =1.33 cm* 1 03/8" @ 0.53 m 

3 

s mdx = 45 cm 

Intermedio: 0.0020*100*32.5 = 6.5 cm 2 /m 

2 o 

-A st =4.36 crrr 03/8" @ o.16 m 6 0 1/2" @ 0.29 m 

1 9 

-Ac. =1.33 crrr 03/8" @ 0.33 m 

3 
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Abajo: 0.0020*100*45 = 9 cm 2 /m 

2 o 

-A St = 6.00 crrr 01/2* @ o.21 m 

1 9 

- A st = 3.00 crrr 0 3 / 8’ 1 @ 0.24 m 

A smontaie = 4> 3/8” @0.45 

S = 36 0 = 36*1.27= 45.7 cm 



usar 0 1/2"@ 0.45 m 

7.8 Diseno de la Zapata 

W s = 1.9 * 5 = 9.5 t/m 
W pp = 0.5*1 *2.4= 1.2 t/m 



7.8.1 Zapata anterior 

Wumax =q 1 *1.7-W z *0.9= 17.41 * 1.7- 1.2 * 0.9 = 28.52 t/m 
conservadoramente. 

2 

M u =28.52*^y— = 3.56 t-m => A s = 2.5 cm 2 

A s min = 0.0018 * b*d = 0.0018 * 100 * 41.7 = 7.5 cm 2 
16 'I 

d = 50 - I 7 5 + I = 41.7 cm 0 5/8" @ 0.26 m pasar la mitad del 
refuerzo vertical de la pantalla 

Verificacion por cortante: Por inspeccidn, conforme 

7.8.2 Zapata posterior 
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= 14.54 t-m 


w u = (9.5 + 1.2) * 1.4 = 14.98 t/m 

175 ^ 175^ 

M = (14.98 - 0.2 * 1.4) * --11.16 * 1.4 * -- 

u v 2 6 

A s = 8.98 cm 2 Usar: 4> 5/8" @ 0.22 m 
V du = (14.98 - 0.2 * 1.4) * (1.75 - 0.44) - 0.5 * 8.35 * 1.31 = 13.79 t 
q‘ d = 11.16 *0.748 = 8.35 t/m 
V n = 16.22 t 

V c = 0.53 *-/f75 *10*1*0.44 = 30.85 t CONFORME 
Refuerzo transversal: 

a ) A s temp = 0.0018 * b t = 0.0018 * 100 * 50 = 9 cm 2 
<)> 5/8“ @ 0.22 m 

b) A s mont ^ e = 36 4. = 36*1.59 = 57.2 cm 2 
<|) 5/8" @ 0.50 m 


8. DISENO DE UN MURO DE CONTENCION CON 
CONTRAFUERTES 



POSTERIOR 
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8.1 Crfterios de dimensionamiento 


a. Contrafuertes: 
espaciamiento 
espesor > 20 cm 
segun Yamashiro 


h/3 a 2h/3 

L = 2.5 m 
L = 3 m 


relleno de suelo 
silo de granos 


b. Pantalla: espesor > 20 cm 

c. Zapata: espesor > 40 cm; la base de la zapata B., y B 2 , se dimensionan 
en forma igual que el muro en voladizo. 


8.2 Diseno de la pantalla 


La pantalla es una losa apoyada en los contrafuertes y en la zapata; generalmente 
el borde superior no tiene apoyo. Sin embargo la pantalla puede ser disenada 
como una losa continua apoyada en los contrafuertes sin considerar la influencia 
de la zapata como apoyo. 

Es razonable considerar los siguientes valores aproximados de los momentos: 

+ M = pL 2 /16 -M = pL 2 /12 

donde: p = presion del relleno al nivel considerado 

L = distancia entre ejes de los contrafuertes 

Como las presiones vari'an a lo alto de la pantalla, el diseno se realiza por 
franjas horizontales con el valor mayor de p en cada franja como carga 
uniformemente repartida. Para las franjas inferiores el apoyo proporcionado 
por la losa de la zapata contribuye a una disminucidn de los momentos actuantes, 
esto puede tomarse en cuenta considerando como presion maxima la que 
corresponde a un nivel situado a 3/8 de la distancia entre ejes de los contrafuertes 
contados a partir de la base de la pantalla. 



W 200 
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Refuerzo vertical 


a. Considerando la influencia de la zapata como apoyo 



-M = 0.03y s K a h 2 p L 


+ M 


(_) M 

4 


b. Debe verificarse el refuerzo mfnimo. 

8.3 Diseno de ios contrafuertes 

a. Por flexibn 

Los contrafuertes son vigas en voladizo empotradas en la losa de la cimentacibn, 
sirven de apoyo a la pantalla, porconsiguiente resisten toda la presibn del relleno 
en un ancho igual a la distancia entre ejes de Ios contrafuertes. 



T, = 


M, 


u cos0(d - tp / 2) 
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A S = IT- ♦ = 09 

S <t> f y 

M 

a =_y_ 

s <J>fy (d — tp /2)cos0 

b. Por fuerza cortante (refuerzo horizontal) 

La fuerza cortante de diseno para la secci6n en estudio ser£: 


donde: 



c. 


Por traccidn de la pantalla al contrafuertes (refuerzo horizontal) 
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d. Por traccion de la zapata al contrafuerte (refuerzo vertical) 


T u 


= W U L 


donde: W u = carga ultima en la zapata posterior 




-A, = 17 ^) 


8.4 Diseno de las zapatas 

8.4.1 Zapata anterior 

Igual que la correspondiente a un muro en voladizo 

8.4.2 Zapata posterior 

Se analiza y disena en forma similar a la pantalla, es una losa que se apoya en 
los contrafuertes. 

Pueden usarse los mismos coeficientes indicados para la pantalla para la 
determinacidn de los momentos positivos y negativos. 


PANTALLA 

■ 


I 


1 Li 

mu 


jvm 

ZAPATA 

q $ x1 - 4 

iiiiiW 


s/c x 1.7 
W s x 1.4 

W pp x 1.4 

q 2 x 1.4 
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AFUERIES 


*4 * 1.9 t/m 3 

(S. Arenoso deriso) 


4200 kg/crn 2 




Soluciofi 


32 h =j VACfADO IN SITU 


f £ t o n 0.625 ±,,0.60 


0.584t /m' 


U = 0i2P>rn. 
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ftefuerzo Horizontal 


2:37 tfe 2 , • 1 = 2.5 m 


Cbnsideraciones 


Se tomafd una sola friinfa para el refudrzo hbrizomal 




2.32 t/ro 


0.93 t - m 


M 0 ** f 0 (1 * 0-59 o>) 
Considerando para la ecuacidn 11): 

5p <j* as O.S " ’ 

. b s . 100 dm ■ ■■.' 

:< r c = . 175 kpm a - 


6,004 w 


<t = 38.08Cm 


d * 38)08 ate 
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j . . ^acero 

d = t P~ r -i~ 

d = 20 - 4 -1.59/2 = 15.21 cm 

DIMENSIONAMIENTO DE LA ZAPATA 

h z = t p + 5 cm = 20 + 5 = 25 cm, h z = 40 cm 
h = h p + h z = 5.40 m 
usando las expresiones I y II: 


— >FSD^-—= 
h " 2fy m 

B 1 > 1.97 m 


1.5*0.307*1.9 
2*2 * 0.6 


= 0.365 


Usar B 1 = 2.20 m 
B 


_2 >i*FSV 
h " 3 FSD 
B2 > 0.27 m 


Bi _ 0.6.1.75 
2h “ 3 1.5 


2,15 

2*5.5 


: 0.048 


Usar: B 2 (min) = h 2 = 0-50 m 

VERIFICACION DE ESTABILIDAD 


0.20 
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Brazo i#;g»ro P*X 

(X) mt fPrnt) 


Pesos (P) ( 


0.50* = 3.24 :..■.^ | 

0 20*5.00*2.4 = 2.40 " 0600 

(2.0CF: & 1.367 

2.00*5.00*1.9= 19.00 " 2 033 

TOTAL ; 


IN 0.6‘25.66 


1.80 > 1.5 


corif&pl: 


46.75 


ms 




45.76 ~ 15j32 


<1 s 1.22 m 


0.13 m 


0.45 < e 


12:22 t/rti 2 


6J4 MM 


torme 


PISENP PE LA ZAPATA 




0,4*1 * 2.4 = 0,96 t/m 








Zap riot 


- 0 ^os siBbflpii?- om - s£#t&74i#* •; 


conservadoramenie 


. M u ^S* : l|fp= m-> A $ 

i- : . ; ■4^ r >Q»»i*^d = 0.001B : *100‘fcW*5:7|p l w : 


passir fa ffiitaPdeJ iSiuftzo ^suaucai 
VarificaciPn p©,r cottante: Bor insp©cci6n; pontprme 

Zapata Posterior 

los contrafuertas ' • ” 

Rue ia pantalla para ia 
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Metodos de Anblisis 

a) Elastico 

b) Elastoplastico 

c) Inelbstico 

d) Elastico Corregido 

Metodos de Disefio: 

a) Elastico 

b) Rotura 

c) Inelbstico 

d) Plastico 

Ductilidad 

Capacidad de soportar grandes deformaciones sin perdida significativa de su 
resistencia. 

Resistencia y Ductilidad de Porticos 
Introduccibn 

Consideraciones del comportamiento de sistemas aporticados de concreto 
armado para cargas ultimas o cercanas es necesario para determinar la 
distribution posible de momentos flectores, fuerza cortante y fuerza axiales 
que podrfan ser usadas en el disefio estructural. 

Es posible usar una distribucibn de momentos y fuerzas diferentes que las 
obtenidas por un anblisis estructural elastico lineal si las secciones crfticas tienen 
suficiente ductilidad para permitir la redistribucibn de acciones a ocurrir cuando 
la carga ultima es alcanzada. 

En pai'ses ubicados dentro de zonas sismicas, un aspecto importante del disefio 
estructural es la ductilidad de la estructura cuando esta sometida a movimientos 
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sismicos. Actualmente la filosofia del diseno sfsmico para sismos severos, se 
basa en la disipacion de energia por deformacion inetestica 



Figura: Diagrama Tipico de Momento-Curvatura 
para secciones de Concreto Armado 


Redistribution de Momentos-Formacion de Rotulas Plasticas 


La redistribucidn de momentos puede tener una influencia acentuada sobre la 
carga ultima en una estructura estaticamente indeterminada. 

Consideremos como ejemplo, una viga continua de 2 tramos de seccion 
constante. 


Asumimos que la viga ha sido disenada adecuadamente para fuerzas cortantes 
=> permite que alcancen los momentos ultimos sin que ocurra falla por corte. 

“M u l 

+.. [ Momentos ultimos de resistencia para momentos 


Por equilibro: 



PL 

4 


"M 

2 


+ + M => P = — 


f M + 




-M=0.188PL 
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M 



nri, . 

_U_ v j O 

Si: + M (se formardn las primeras rotulas pldsticas en 2 y 4) 

M u 

Suponiendo que la primera rdtula pldstica se forme en 3 (seccidn de momento 
negativo). 
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Aplicaci6n: 

La viga que se muestra en la figura adjunta es dc seccion constanle de 
b x h = 30 x 55 cm 2 , f'.= 280 kg/cm 2 , t, = 4200 kg/em 2 ; el refuorzo negative en 
A es de 3 o 1" el refuerzo negativo en 8 es de2 o 1' y el refuerzo positive en C 
is de 4 o 3/4*. Considorandd que la viga falla de manera ductil per ffexidn. 
determine la carga maxima (P que puede soportar ; 




. $$; 


Sqtucidm 


Seccldn A: 


A s = 3 p V = 3 * 5.07 = 15.21 cm 2 
A sV 11.2.1'4,2 

a = _,— l —- " ^ = 8.95 cm ' .. 

. - 3-;/ •. . 

mM y f A s f y fti - * j - lo,2i‘4.2p,49 ° 0 ^ 95 ! ■ £8M 


.sgiJjA <= 28.44 Mil 


o i: 


A. = 2 <j> 1 " = 2-* 5.07 = 10.14 om*^ a <*4^9 * 18.60 km 


■ ■ 

A s = 4 o 3’4“ = 4 * 2.85 *• 11 


M y « 21.961-^ 
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a) For tfa&ajos virtuales: 


exterior 


Ihteprp 


28.44 




ISO ST. 


+ 1-9.6 


- 2186 


mmt 
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m 




-im *—™ 




$v. 


'. Hlsfcurr -■= 1 p p - j 8 " 

- -“.r ^fmMm»'-m) t i-2m&--maM 

5 itf " ' 5 '' . /- /r ' " 

.'; => p t *38.§7t | ■' -h |j -\.•;.; .. |§' 

Ppr Equilibrio: . 7 IP . ' 






19.60 




m 


§13.82 t 


B $*#7 1 WSkl 


f|, Secuencia Pe. formaci6n 
' «2 


« Pair ,. Pba^ 


M 


y -'e- ;- y 
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MC-0.576P 



Momemos Resistenfes 

i . 1 JJ: ilf X J ! 

.;.;...|g| resists nte: 

En la seccidn de mayor valor de {■ s& 

r i =1 

m: 


" 2S;44 .;;™ 

• Qi43# r, n 

*;• isr-^^xifx 

l X“S|§r ciozesp - 1,. 

A 21.86 " : \x . : max 


Ph = 37.951 



H'.2m ->i« 
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*■, ’"v-'-v'®: ■ ■: §..." lir m ■ I ' m 1 ■ IS 

. . v S .S y . ;;: ,: 

f- M ■' 

.■V 

r. 8 u u 


gps.- 35 :.• 5■ v - ;i 3 S’'" v 0 ^ 4 S' 

iSS& 

^ O , 00 . ^ 1 

^48 % * ■ 

1 :■■;■■ 

' 

= 0;SS Eg ;i ; ;;« ,c.; : V-.- 1 Jj| y 

S5 + »■=38.67.1 ; i=> S ri<|a rdtMlaen A !f ; -T 

so . KZmL&iB&i* - - *-, 




;:: P| 


. HP "r'J-V ■ F 'io 

i 

•V-irf.•. r^iv-; 

M H-?;* .‘; ■ >!■:■ ■ j; ■> *fz - - *■ , _w., v : j^. -/ 


■:" T%+*x *m r»" ! vifr ^V 

1 

Sumner* rttefom^ciSn a* 

.......... y,, . -^.. .V......... „ , ;J .,....... r ■-,...; :■ ■ _^. ... ^ ..i . 


su 


Aplicacion: 

f’ c = 280 kg/cm 2 
f v =4200 kg/cm 2 




2<J)1 ”+2<t>3/4 M 


=t 


201” 


0.45 


J?— —Jf 

0.30 


2P 


~3VD 

-J 


B 

a 

k 1m— ►M- 


2m 


-*H- 


2m 
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Solucion: 


Usando el metodos de trabajos virtuales: 

a) Asumiendo rdtulas en A y C 



'A s = 2 <(> 1” + 2 <)> 3/4” = 2 * 5.07 + 2 * 2.85 = 15.84 cm 2 
d = 45 - (4 + 0.95 + 1.27) = 38.78 cm 

15.84*4.2 


0.85*0.28*0.30 


= 9.32 cm 


( 0.093^ 

My = 15.84 *4.21 0.388--—I = 22.72 

=> M y = 22.72 t-m 

+ A S = 2 <(> 1” = 10.14 cm 2 => a = 5.96 cm => M y = 15.25 t-m 


P = 12.17 t 


W E= 2P (^) + P ( 1 ) = f P 
Wj = 22.72 Q-j +15.25 = 20-28 

b) Asumiendo rdtulas en A y B 


i 2P 

' | 

P 

1 



_ ic 





J ^xJi 0 

._—-* ’ ^ 



W E =2P + 0.5P = 2.5P 
Wj = 22.72 (1) + 15.25 (l + ^ | = 41.78 


^limite ” ^menor “ ^2.17 t 


P = 16.711 
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Aplicacion 


Solucibn: 


"(A mpmtM +" 1527) * 65-#'8;t3* 46,87 cm 

; - _' r : ■’ V r• ~ : - /:] 


Momenfos ;de Piue'ricia; 


0.85 M b 


!• 




17.10 cm?i-w*-- 46.00 cpi 0 = 48.07;Crti 


A s = 6 b 3/4' 


mi 


^Hbkwii 


Usando el metodo de equilibrio: 

« 2P 

22.72|C o._1 


"* c 4.^ <= 

ZM c = 0=> 22.72 + 15.25 + 2 P (2) - R A 3= 0 ■=> R A = 12.66 + 1.33 P 
Z M c = 0 => 15.25 - R d 2 = 0 =* R D = 7.63 t 
Z Fy = 0 3 P = R A + R D 

3 P = 12.66 + 1.33P + 7.63 

P L= ^i =12 ,5 t 

L 1.67 


{•TSh^L 
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mam* . 

; m : ■ + Aa = 3:43/4'-§,55cro 2 §a^8,04?<p> . 

• ^=,55,(4 40:95 + 1.91/2):-S5'5.ai- 49:10<W-+M V « 

. . ■ . ' ' ' ■ ■ " ■ 

HW$ 




■ ■ l J - .V?" V i - *':*£. 


■ : :!■; =; 


p|~ o ^mm.+ 

a?.-' ■■ ’ _‘- "V-, ;' - r:y ~ >_i‘ •••""5 ,; 


> V . -,- V + 

. : : .... ■ :■■■ • '■ 


MpgSi 




yy intertor 
+: ■ : 


■ 

' - ‘ "ifA *• i '' 1 -j 


jfg pa 

«$i 








\ ’-in 


59.36:w W - 9 79 t / m 


Aplicacion: 



WL = ? 

f' c = 280 kg/cm 2 
f y = 4200 kg/cm 2 

Usando el m^todo de 
trabajos virtuales: 



+ w(5-x)- + 6 


( 1A (\ 1 A 

W ; = 22.72 — +15.25 - +- 

1 {xj U 5 -x) 
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5 w 



+ 


12 

x 


37.97 15.25 . 

- + - 

x 5-x 


w = 


10.39 

-+ 

x 


6.1 

5-x 


o) 


dw A 10.39 6.1 A 2.47 

- = 0=>- n — +-- = 0=> - 

dx x 2 (5-x) 2 5-x 


3.22 

-=> x = 2.83 cm 

x 


En (1): 


w = 3.67 + — = 6.48 : 
2.17 


w = 6.48 t / m 


Usando el m£todo de equilibrio: 

w 

/Mill 

22 


W 15.25 15.25 W 

V I I I I 1 I I ill 1 P ) Q 111 11 I I I 1 1 

-x- 1 M V k—-5-x-M 


51.94 


EM.=0 => 22.72 + 15.25-6*2-wx 2 /2 = 0=> w=^- 


(1) 


.coc (5-x) n 30.5 

IM» = 0=> w = 15.25 - w v =0=>w=- 


(s-xr 


( 2 ) 


(1) = (2) 


51.94 30.5 X rro 3605 

=> 7.2(5 - x) = 5.52x => w = _ = 2.83 m 


(5 - X T 


12.73 


. w = H?4 = 6 4g { ! m 

2.83 2 


Redistribucion de Momentos 

El requerimiento de ductilidad en las rdtulas plasticas puede ser excesivo, 
especialmente en las primeras en formarse, para permitir el desarrollo de todas 
las rotulas hasta alcanzar la carga ultima de colapso pldstico, sin que ninguna 
de las anteriores haya empezado a perder resistencia. 

Por otro lado, es obvio que ciertas combinaciones de momento de diseno pueden 
producir diseftos con esfuerzos de servicio en el acero muy elevados (incluso 
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en algunos casos se liega a la fluencia), lo que puede dar origen a un 
agrietamiento del elemento fuera del li'mite tolerable. 

Para fines de disefio puede tomarse como base la distribucidn eldstica de los 
momentos flectores. Cualquier variacidn respecto de esta distribucidn es una 
REDISTRIBUCION DE MOMENTOS y requiere ductilidad en las secciones de 
rotulas plasticas que se forman primero. El grado de ductilidad requerido es 
funcidn directa de la magnitud de la redistribucidn efectuada. 

Redistribution de momentos negativos en elementos continuos en flexion 
no preesforzados 

DE ACUERDO AL ACI 318-99 (Seccidn 8.4): 

Excepto en los casos en los cuales se usan valores aproximados para los 
momentos flectores, los momentos negativos calculados con la teorfa eldstica, 
para cualquier configuration de carga asumida, en los apoyos de elementos 
continuos en fiexidn, pueden ser cada uno aumentados o disminuidos en no 
mas de: 


20 


1 - 


P-P 

Pb 


% 


Estos momentos negativos modificados se usardn para el cdlculo de los 
momentos en secciones de los tramos. Tal variation solo se hard en secciones 
ductiles, con p, p - p' < 0.50 p b 
donde: 


p b = 0.85 P 1 


f'c ( 6000 ^ 

H e °oo + vj 


.-. Los elementos asf disehados deberan ser verificados por agrietamiento 


Aplicacion: 

Disenar el refuerzo para la losa aligerada que se muestra en la figura adjunta, 
redistribuyendo los momentos para reducir el acero total requerido. 



0.30 
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f_ = 210 kg/cm 2 



0.05 

1 


^ 0.20 

J J 


p b =0.85*0.85 


* 210 t 


6000 


= 0.0213 


4200 V 6000+ 4200, 

0.5pb = 0.0106 (cuantfa maxima para la redistribution de momentos) 


b) Cargas de Disefio por Vigueta: 


W DU = 1.4 * 450 * 0.4 = 252 kg/m 

W LU = 1.7 * 300 * 0.4 = 204 kg/m => W u = 456 kg/m = 0.456 t/m 
c) Momentos Elasticos: -M 

Momento Negativo Maxi 


RA = 0.456 x 5/2 -1.43/5 = 0.855T 

W u = 0.456 t/m 

-M m ^ = W U L 2 / 8 = 0.456 * 5 2 / 8 = 1.43 t-m 

" M cara = 0.855 * (5.00 - 0.15) - 0.456 * 4.85 2 / 2 = -1 .22 t-m 

Momento Positivo M&ximo: 




W(D+L)u=0.456t/m 



W O u=0.252-l/m 



-Min 



R. 
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m ba = w u L 2 / 8 = 0.456 * 5 2 / 8 = 1.43 t-m 
M BC = w du L 2 / 8 = 0.252 * 5 2 / 8 = 0.79 t-m 
r a =W d+l L/2 - M b /L = 0.456 * 5/2 - 1.11 / 5 = 0.918 t 
M B =1.11 t-m 

V = 0.918 - 0.456 X 0 = 0 => X D = 2.013 m 
+M m , Y = 0.918 * 2.013 - 0.456 * 2.013 2 / 2 = 0.92 t-m 


d) Refuerzo para Momentos Eleisticos: 


1 0 . 50 | 

0.50 | 

JX 


r 


1.43 

■ 0.79 


- 0.32 

- 0.32 


I 1,11 

- 1.11 | 


<)> 1/2” => d = 25 - (2 + <|> / 2) = 25 - (2 + 1.27/2) = 22.36 cm 
a = 0.72 cm => d - a / 2 = 22 cm 


+ 



0.92 *10 5 .. . 2 

-= 1.11 cm^ 

0.9*4200*22 


a = 


A S V 
0.85 f' c b 


0.65 


Vv 

a = — s .. y . = 0.65 


conforme usar: 1 <|> 1/2“ 
1.58*4200 


0.85 f' c b 


= 3.72 cm (conforme) 


a = 4 cm 


0.85*210*10 
Usar = 1 <\> 1/2" + 1 <() 3/8” => ‘A s = 1.98 cm 2 


Redistribucion de Momentos 


1. Momento Negative Maximo: 

Probar 2 <|> 3/8” (1.42 cm 2 ) 


d = 25 - (2 + 0.95/2) = 22.52 cm 
1.42 A 


P = - 


= — = 0.0063 < 0.5 p h = 0.0107 (conforme) 

hrl ^ 


10*22.52 bd 

Ignorando p 1 , el porcentaje de redistribucidn permisible es: 


20 1 - 2 — 2 - 

l Pb 


% = 20 


1 _ 0 ! 0063 n | _ 141 % 

0.0214 J 
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Momento Negativo Redistribuido 

V 

2< t> 3/8 " =* a= 085T^ 

c 


1.42*4200 

0.85*210*10 


= 3.34 cm 


Mu = <f> A s 



0.9*1.42*4.2 


0.2252 - 


0.334 

2 J 


= 1.12 t-m 


“M-~ Mr 

% Re distribuido = “ * 100 ' 

M 

=* 8.0 % <14.1 % (conforme) 
Momento Positivo Maximo Redistribuido: 


1 . 22 - 1.12 

1.22 


100 




4.85 


-k 


R a = 0.456 * 4.85 / 2 - 1.12 / 4.85 = 0.876 t 
V = 0.876 - 0.456 X 0 = 0 => X 0 = 1.92 m 

+M max = 0.876 *1 -92 - 0.456 * 1.92 2 / 2 = 0.84 t-m < 0.92 t-m (conforme) 

2. Redistribucidn de Momento Positivo M6ximo: 

Probar + A S => 1 <|> 3/8” + 1 <|> 1/4“ (0.71 + 0.31 = 1.02 cm 2 ) 

102 

p =-= 0.0013 < 0.5p h = 0.0107 (conforme) 

y 40*22.52 Fb v ' 


( 


20 


r 


^^ I % = 20 fl - 
Pb J v 


0.00113 "| 
0.0214 J 


18.9% 


Momento Positivo Redistribuido: 


1.02*4200 


1 <D3/8” + 1 0,1/4“ =» a = a 8 V 21 o MO 


= 0.6 cm 


+ M d = 0.9 * 1.02 * 4.21 0.2252 - — I = 0.86 t - m 


+ M r = 0.86 t-m > 0.84 t-m (conforme) 
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+ M - + Mo 0.92 - 0.86 

% Re distribuido-:-a- 10 o= — -100 


M 

6.5 % < 18.9 % (conforme) 


0.92 


■ 


— 


^14)1/4" 

i 


Vi Q3IS" 

I 

^i4>:y8’ 




2.<{)3/8 ff 


Va ser algo menor que 1.12 t-m (2 4> 3/8”) 

Conforme para la distribucion de momento positivo 



Puntos de corte de la armadura: 

Si bien es correcto disenar las secciones criticas para los momentos 
redistribuidos, debe tenerse en cuenta que la redistribucidn ocurre para cargas 
elevadas. En condiciones de servicio es probable que los momentos se 
distribuyan cercanamente a las condiciones el£sticas. Por consiguiente, para 
evitar secciones sin reforzar es convenient© usar las envolventes elcisticas para 
la determinacidn de los puntos de terminacion de las barras. 
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CAPITULO 15 


LUSAS 


LOSAS EN UNA DIRECCION 

Las losas armadas en una direccidn son paneles de piso de concreto para los 
cuales la relacidn de luz mayor a la luz menor es igual o mayor que 2.0. Cuando 
esta relacidn es menor que 2 el panel de piso Mega a ser una losa en dos 
direcciones. 


Una losa en una direccidn es disenada como un pano de viga de ancho de 1m 
usando el mismo procedimiento de an£lisis y disefto que el de vigas con refuerzo 
simple. 



En el diseno de losas, normalmente se asume un espesor. 

Las losas normalmente para cargas tfpicas no requieren de refuerzo por corte. 
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REFUERZO TRANSVERSAL 


A stemp = 0.0020 bt para f = 2800, 3500 kg/cm 2 

= 0.0018 bt para fy = 4200 

( \ 

4200 

A gt =0.0018 bt —— >0.0014bt 

l V 

s < 5t, 45 cm con e y = 0.35% 



MSM 


Aplicacion 


m |a: ffgura 


Consldere: 


f appo/kg/cm 2 


i o. 5 j 5 i/m 2 
pp-SOVm 2 




Solucibn: 


Cohsiderando un ancho de 1m 

1S I m 'M •' t-4 w D + 1 .7 w, « 1 .4 * 0.86 + 1.7> Ofs a .1 .eTf/m 2 1 




<J»16 (2+0.635};* 13.36 cm 
= 0,0213 > 0.00-> Conforme 
0.0018 < 0.004 ... Qonforme 


Oiseflo; 


2.65*10° 

if^&s 

2J 


12.36 cm s* A 


tOO cm 


I2.86em -* A. -5.466HT ^3-096cm CONFORMS 


0.00406 


0:23 m 


$ 1/2* @ 0.23 Respuesfe 


REFUERZO TRANSVERSAL 


A ?t - 0^0018|jt = 0.0018 * 1Q0* m- 2v88 (;r# /vm 

4.3/6"® s-^oastn 

2,00 . 
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Diseno de una losa maciza 


Disenar la losa maciza por flexidn reforzada en una dlrecci6n. Consldere: 
espesor = 14 cm, s/c = 600 kg/m 2 , f' c = 210 kg/cm 2 , f y = 4200 kg/cm 2 . 

Solucion: 


P.R =0.14* 1 *2.4* 1.4.0.47 t/m 2 

acab = 0.10* 1.4.0.14 

s/c = 0.60 * 1.7.1.02 


W u = 1.63 t/m 

s/c = 600 kg/m 2 
f c = 210 kg/cm 2 
f y = 4200 kg/cm 2 


1/24 1/9 1/24 



1 o 

— => 0.791 - m => a=0.46 cm => A e = 1.88 cm^ .•. <b 3 / 8" @ 0.38 

24 s T 

x=>2.28t-m 

9 

1 9 

—=> 0.931 - m => a = 0.54 cm => A„ = 2.22 crrr.-. <b 3 / 8“ @ 0.32 m 
24 s 

1 9 

— => 1351 - m => a = 079 cm => A. = 3.25 crrr 3 / 8" @ 0.22 m 

14 & 

1 ? 

—=> 1.591 - m => a = 0.93 cm => A c = 3.86 cm 3 / 8" @ 0.18m 

14 & 


Diseno: 

-M u = 2.28 t-m => a = 2 cm 
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( 127 ^ 

d= 14- 2+ —— = 11.37cm 
V 2 J 


Usar 


A s=- 


2.28 *10 5 


A„ f„ 


0.9*4200 11.37 


=5.82 cm 2 => a = = 137 


0.85 f' c 100 


cm 


A s = 5.65 cm 2 => a = 1.33 cm CONFORME 


<|>1/2 - @—= 0.22m 
5.65 

2.28 t-m.1.33 cm 

M u. x 

A. min = 0.0018 bd = 0.0018 * 100 * 11.37 = 2.05 cm 2 
<t> 3/8" @ 0.35 

s < 3t, 45 cm = 42, 45 cm CONFORME 


03 / 8 ” @ 0.35 


-<)> 1 / 2 ” @ 0.22 


I 


03 / 8 ” @ 0.22 


£1 


■< J ) 3 / 8 ” @ 0.32 


I 


03 / 8 " @ 0.18 


LINEAS DE FLUENCIA 

Los terminos “Lfneas de Fluencia Positiva" y "Lfneas de Fluencia Negativa" son 
usados para distinguir las asociados a traccion en la parte inferior de la losa y 
traccion en la parte superior de la losa respectivamente. 

P 

3_I_S 
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Las orientaciones para establecer los ejes de rotacidn y Ifneas de fluencia son: 

1. Las Ifneas de fluencia son generalmente rectas. 

2. Los ejes de rotacidn generalmente se encuentran a lo largo de las Ifneas 
de apoyo, las cuales pueden ser rotulas reales o Ifneas de fluencia que 
actuan como rdtulas plasticas. 

3. Los ejes de rotacidn pasan por los puntos de apoyo (como las columnas). 

4. La Ifnea de fluencia comun a dos porciones de losa pasa por el punto de 
interseccidn de los ejes de rotacidn de dichas porciones. 

5. Las deformaciones en la estructura plastificada se producen alrededor 
de un eje de rotacidn y se hallan concentradas en las Ifneas de fluencia. 
Las porciones limitadas por ellas permanecen planas. 


Apoyos simples en tod os los lados 


Apoyo - 


Formas tfpicas de Ifnea de fluencia: 







METODOS DE ANAL1SIS 


a) Analisis por el mbtodo de equilibrio 

A partir de una configuracion aproximada de las Ifneas de fluencia puede 
encontrarse la verdadera, considerando el equilibrio de las porciones de 
la losa. 

Cada porcibn considerada como cuerpo libre, debe estar en equilibrio 
bajo la accibn de las cargas aplicadas, momentos flectores a lo largo de 
las li'neas de fluencia y reacciones o fuerzas cortantes a lo largo de las 
Ifneas de apoyo. 

Debe notarse que los momentos de fluencia son momentos principals, 
por lo tanto los momentos de torsion son nulos a lo largo de las Ifneas de 
fluencia y generalmente las fuerzas cortantes son tambibn nulas. 

b) Analisis por el metodo de los trabajos virtuales 

En base a una configuracibn de Ifneas de fluencia se le da al sistema un 
conjunto de desplazamientos virtuales compatibles con la configuracibn 
supuesta, siendo posible calcular las rotaciones correspondientes. 
Igualando el trabajo exterior con el trabajo interior realizado para obtener 
la deformacibn, se encuentra la relacibn entre las cargas aplicadas y los 
momentos ultimos de la losa. 
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LOSAS ISOTROPICASY ORTOTROPICAS 


Si una losa es reforzada idUnticamente en direcciones ortogonales, los momentos 
resistentes ultimos son los mismos en esas dos direcciones y a lo largo de 
cualquier otra llnea. Estas losas son llamadas Isotrdpicamente reforzadas. 

Si una losa es reforzada diferentemente en dos direcciones ortogonales, la losa 
es llamada anisotrdpica u ortotrdpica. 


MOMENTOS ULTIMOS EN EJES NO PERPENDICULARES A LAS 
ARMADURAS 

El problema es calcular el momento Ultimo en una direccidn cualesquiera si se 
conocen los momentos ultimos resistentes en dos direcciones perpendiculares. 



cose 


1 

|m y sene 

I 


m e , m x ,m y . momentos ultimos por unidad de longitud. 
Tenemos: 

m 0 = < m x cos0)cos0 + (my sen0)sen0 

m 0 = m x cos2 0 + m y se n2 0 
En caso de losas isotrdpicas 

=> m x = rriy 

m e = m x cos 2 0 + m x sen 2 0 
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m 0 = m x( cos2 ® + sen2 ® j 


m 0 — m x — rriy 

(Los momentos son iguales en cualquier direccidn) 


Ejemplos de Aplicacion 


a) Metodos de Equilibrio 



Aplicacion 


resistencia aflexWn 


de 0.70 t-m. 


Solucion; 


mmM 


. 


v-^3b8I 

. 


— 


Wt/m .1 . 


|P 




■ v; IlMstl 




- - - 3 V S ’ - H ’_ V „•• -• -. \ ' 


'--s' 

- V ’ C| 

•V\ fmi 


w( 3 ~ xf_ n „ - e ■ „ 33a m.<gem . ; 

••• ■ i H ** . 070 • 1.0& — 0 ..... • - (2 

H- Q -" - 'Hi. '" 

- 

■ 

Br-H;"H>V ^. ■ S ■ <M l ' J- S s'- H - 

-... i . ■; \ .... :• emmM 
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Solucion: 


Tenemos la configuracidn de falla 


Aplicacion: 

Se tiene una losa cuadrada simplemente apoyada en sus cuatro lados e 
isotropicamente reforzada. Determinar el momento resistente limite por metro 
lineal requerido para sostener una carga uniformente distribuida de W t/m 2 . 











Ap licacion; r 

amente reforzadfs 


el memento 
N: La losa ©S 


Considerando una de las cuatro partes iguales y su equilibrio alrededor de su 
eje de rotacion. 


Eje de rotacion 


La carga distribuida concentrada en el centro de gravedad sera: 


e 4 

La proyeccion de los momentos sobre el eje de rotacidn ser&: 


V21V2] m* 

Mp=M B c c °sa= m ^— — =-L 


Luego: 


wL 1L mL mL 


M EJE~ ~ 32"! T“° 




























Solucidn 


' 


PoteWin t 


Lacarga concent'rada sari: 


■ im : 

- i'n - r -,-ic -r , 1 '-''r-i L ~ j o;-\ - , =s&£ 

: 3 ■ : ■ ■ ,-5 '-<2 .■'-rc-v-' ' 

r•••• ®Ste4fe&tl 

y;| -rv'-'-t.Kr 


IliliP 


r. 


-i(- i:£, 


®Ssa 


Eje de rotation- 




'f JcffiSf] 


■- ■■ '■' a \ i: ■' 




PorcHSn 2; 


ii p Mi 

gi»K| 

Wd0^wm 

&1IS|«IS 

■ F^gpjj™! 


■ 






- J 


■ •.. 

- v =< 

- v- ■ - . V r ; 
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6m ■+ lagR 0 

wmm 




IBS 


ra@it 


+3$ wx « 9,76w = 0 -4 x; - tmM 


;«# m = 0.634 w 




. ■ ' 




- ■■-. 1 ■" : - x . - '■'' .V’ - - -v-;.' - - -"--r” '_:::-, - r '-^ -I:-■■'■_ * " KB®®' ■ k if* ‘a ’’ 

Aplicacion: 

Se tiene una losa continua uniformemente cargada. La losa tiene una luz de 3 
m y esta reforzada para proveer una resistencia a flexidn positiva de 0.70 t-m y 
a flexion negativa de 0.70 t-m en A y 1.05 t-m en C. Determinar la capacidad de 
carga ultima de la losa. 


Solucion 


Tenemos las rotaciones: 
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Cuando tenemos una deflexion unitaria en B, se desarrolla un trabajo externo 
de: 

We =WX (i) + W(3_X) (l) 

Y un trabajo interno de: 

W. = IM ft =0.70 (-) + 0.70 f- + —!—] +1.05 f— !— 1 
1 0 UJ [x 3-xJ l3-xj 

Si: W,=W E 

wx 3w wx _ 1.4 175 

“ 2 2 2 ~ x 3 - x 

1AI 0.933 1.167 

W =-+ -. . (1) 

x 3 - x v ' 

Para determinar el valor minimo de w diferenciamos (1) e igualamos a cero: 

dw 0.933 1.167 

dx ” x 2 + (3-x) 2 ~ 

Resolviendo: 

x = 1.42 m 

En (1) 

-> w = 0.657 + 0.738 = 1.39 t/m 2 
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resistente para' 
refofzaete 


ep jsptrapicarpente 


Solution 


a loMsdos mayores. ' * ■ ■" •' " 




ZM&i 


'-to 


Zaps 21 


Aplicacion: 




... „ A f 3x 1 

We< - F b*~-. = > w — - = 
1 ■ 1 3 2 1 3" 


V0C; 

~2 ; f 




W6 _j> e A ft5w]:1 _¥* ■ 

* V$ 2A ' Pe 2A 5 *! 2 J 3 4 . 


We 2B - Pe 2B I « 16 2x)l5w| l 4.5 w - 1.6 wx . 


1% 


. 




■ L ' 






•' “«x+j 9# ■== m|i“ ♦ 8 


w (9 - x) 



a cere. . v 


«m - as * -- i )( -- e )«• ■ 


slmplificando:: 

X 2 + t-5x - 6.75 = 0 ^ 


f •- 1 i'f 

^ ■ : ■;■ . -. 


&H1) 


• . 


• • • ,f3H£ 

. 
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Aplicacion: 

Para la losa exagonal inscrita en un cfrculo de dtemetro 8.80 m determine el 
valor de la carga uniforme ultima. La losa tiene 20 cm de espesor y esta reforzada 
con 4>1/2" @ 0.15 en cada sentido (inferior). Esta simplemente apoyada en sus 
bordes. Considere f‘ c = 210 kg/cm 2 y f y = 4200 kg/cm 2 . 

Solucion: 

Por simetria la hipotesis de falla corresponde a las lineas de fluencia que pasan 
por las bisectrices. Las zonas delimitadas son iguales. 



Por metro de Losa: 

A c = ~— * 1-27 = 8.45 cm 2 / m 
s 0.15 

a = 1.99 cm 

a) M4todo de Equilibrio 

m = 8.45 * 4.2 (0.167 - 0.001) = 5.58 t-m 
m = 5.58 t-m/m 

SM A b =0 

5.58 * 4.40 - 0.5 * 4.40 * 3.81 W * 1.27 = 0 
W = 2.31 t/m 2 

b) M6todo de Trabajo Virtual 

AM = 1.0 

W E : 6 *4.40*3.81*0.5 = 16.76 W 

W • 6 *5.58* 4.40 *f—1 = 38.66 
w i- ^ 3.81 J 

W E =Wj=> W= 2.31 t/m 2 
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Aplicacion 


refuerzo de <* 3/S i ' 20 en 

P e = 210 kg/cm 2 
.. f = 4200 kgfeml 


' 0 M 


Sdlucion 






i Xf 


« i u .'.- r ". ' - ' - ' ' 1 . a 


A 5 «5*.0.7:»=-3li 
3.55*4200 ; 
o|i*21O*i0G 


■'WJ'pWbSS 


. 
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. is 


jjjliPPj 

i' 1;10. ■ 


IB 185 

% ~ A 4 g E ~ O' 203 
A* ~ A*n - -- At? ~ - 


w 


(3) <3A): I' 4,10*050 \W '0,53 == 0 54 W 


A >V : -?^ V‘'' X ;v." -4 
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(2) 5*1.73* t g 5 =468 t-m 

(3) 6.83 * 1 73 * i ^ S 6.56 f - m . 

(4) 1.83*173* ^ -176 t-m 
% =17.68 t-m 

■ 652 W » 17.68 * W = 2.71 t/m 2 










EFECTOS DE ESQUINA EN LINEAS DE FLUENCIA 

En el estudio anterior se ha considerado que las Ifneas de fluencia Megan hasta 
los angulos entre dos lados que se cortan. Otra posibilidad es que las Ifneas de 
fluencia se bifurquen antes de llegar al angulo, como se muestra en la figura 
adjunta. 



Si el Angulo de la losa esta anclado ocurre que el eje de rotacidn es eje a-b y la 
Ifnea ab se convierte en una Ifnea de fluencia. 

Las distribuciones de las Ifneas de fluencia con Ifneas bifurcadas en los angulos 
conducen a una menor capacidad de la losa, que aquellas que no presentan 
estas caracterfsticas. Sin embargo frecuentemente se ignora en el an^lisis 
correspondiente, debido a que el error que se comete ignorando el efecto de 
esquina usualmente es pequeno y el incluirlo conduce a un analisis complicado. 
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1 



Analisis del ejemplo de losa cuadrada con carga uniforme repartida. 


m 

3 C 



Se tiene: 


Si: h < 1/2 diagonal Hay efecto de esquina 

Si: h > 1/2 diagonal No hay efecto de esquina 
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Si la esquina no esta anclada el elemento triangular abc girarfa alrededor del 
eje ab levantandose de los apoyos. 

m' = 0 => En (1): h = 




Aplicacion 


sentlclGs cdn <j> 3/8* ®. VCt&5 
cada sentido superior. 

■■ ■ .4 f c a2iorkg/cm 2 

mMzj . % - 420O‘kg/ctii 2 


I '* i; 

. ■ 


L . 

' ; ,7. 






Solucion 


B ( 53 ’ 1 

, - r. 1 


V . 


m; A s 

2:84 *4200 
0.85-210*130 




■■. . - ■ . - 


#;Q^67:Cm 


is “(2+0.95)- ' 


r-: :■■ mm pm: ^ ytH~ i 

■ ■ 

.c „ ., : ■ 

. ■ . . • 

1 

V ■■■ ; ..-•.•«.■■■■■■.;- ;V-a's 

.m* 1.73 t*rri/rtt iK'f ^$§1 

; 

- " v;‘. ■<■ Hy i‘; 

* : mwm 

<~2 0 


m a 1.49.90^19; 


a » 0.64 cm 
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w = 4.70 t/m 2 


b) Considerando efectos de esquma 


Tomando uri valor de: W r = o.9w = 0.9 * 4.70 = 4.23 t/m k ' 


Eje de gird 


2:36<a/2 


®§s® 


sup jeSto 


\ 

A 




■ 


’ i i - ... \ 


B248 
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para 441 


m 


: (A) l‘ 0 . 7 * 12 .lr;w‘^ 1088 ) = 0.220 W 

<B) * 4 ’ 2 ' W * ^ ( 1 . 00 ) - 1.333 W 

2. ' . 3 


( acltufacfo^ * 2(2 - 0.5'1:78); 






f- ~ 1295 W 

(A) <1-40 • 173}’0.71* ^ »0.927 t-m 

(B) (t40 +173)* 3,0 * - -^ - 4.895 t - m . 








; ^ W E = W L W £ »4.34 t/m 2 

W E = 4.34 - 0.92 W 
; W * 4.70 

Verificando: 

W. = 4.21 t/m 2 


W A , n 2 

W A =4^ftAri 2; ::;:‘ 


W 8 = 4;37 Vrn 2 (Conforme) 
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Aplicacion: 

Disenar la losa maciza que se muestra en la figura adjunta. Considere que los 
momentos resistentes ultimos positivos y negativos son iguales; espesor de la 
losa es de 20 cm; f' c = 210 kg/cm 2 , f y = 4200 kg/cm 2 ; W u = 3 t/m 2 . 



Solucion: 

h 0 = (6 - x) 0.5547 

1 8 Tanteo: 

x = 3.0 m => h 0 = 1.66 m 

W E : 

( 1 ) ^( 8 )( 3 ) 3^]-12 



(3) =5.98 


W E = 23.97 t-m 

Wj : 
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Wj = 14.02 m 

W E = W, => m = 1.71 t-m/m 
Verificacion por zonas 

(1) m = 2.25 t-m/m 

(2) m = 1.38 t-m/m 

(3) m = 1.38 t-m/m 

Consideramos: 

m = 1.7 t-m/m 

=> Zona 1: 
x = 4 x 0.7 

2 s Tanteo: 

x = 2.60 m => h 0 = 1.89 m 

W E : 

(1) 8*2.60*0.5*3^j = 10.4 t-m 

(2) 7.21*1.89*0.5*3- = 6.81 

3 

(3) = 6.81 

W E = 24.03 t-m/m 

Wi: 

(D'-ldo)-"'” 

(2) 7 ' 21m ft^ ! = 3,81 m 

(3) = 3.81 m 
W, = 13.78 m 

.-. m = 1.74 t-m/m 



=> x = 2.61 m 
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(1) m 1 = 1.69 t-m/m 

(2) m 2 = 1.79 t-m/m 


CONFORME 


Diseno: 


A s = 


1.74 *10 5 9 9 

= 2.58 crrr -> a = 0.36 => A„ = 2.45 crrr / m (conforme) 


4200 


d-g 
*■) 


a = 2 cm 

dp = 20 - (2 + «(>) = 17.05 cm 
<(> 3/8 = 0.95 cm 

A s mfn = 0.0018 * 100 * 20 = 3.6 cm 2 /m 
Usar <(> 3/8“ @ 0.20 m 


METODO DE DISENO DIRECTO 


Diseno de una Losa Armada en dos direcciones y con vigas de 
borde 


Aplicacion: 







Soluci6r» 


pane! exterior comur como so llustra en la figura. Los limites de espescr que 


de ias vtgas en 35 * 50 cm? como 


este caso es iguat a 32.5 cm. Los 


Viga de Borde (Exterior) 


1 ■ ' 'I 

'■ii ! 

f ' ' ■ i 

Si 

It™ ^ J 

tmH ■ :i 

ifbi 

1 

i\' • 1 

f 

Tp ~:.-“ •*& “ ~ 'I 

■ t 

• 1 

JPANft. £ XT’S P (OR. C'QMij Nf 

I- - l 

m 

4- !5r-..rrr : --^ 

^ "Tr *j 

fs* -’V';, v s *>-.i 

J PANEL 1RTEE10H l 

’ 1 

iv-..-'.V- . 1 

f" 7& -*■ ~|| 

1 : 

i a p 

r . * 

i '"V'-V/v-v'-l 

t 

f 1 

1 :i 

:i■ •>.■ • ■. • i 

■i , ■ . i 

i 

FUf^ —.■* 
1 tv • ,t 

i- ••-• i 

j 

1 1 

r ; . '■■}.■ :•'. ••!: 

1 

|>f .i f$|§ffgffi 

<1111® y^J 

i i 
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Viga Ink 


umna 


% »>&?SS564T cis 


*875p1 


1.5 m 


3ft Sa viga: 


Para unancho de 6 m: 


. 


Para un ancho de 7.5 m: 


334960.94 cm' 
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49244638 00 

(.<■= -!—-—= 2.8 - .# sr-2 8 

175519.53 * 

! - Para las dos vlfls de 7.5 fn dalargo: 

575656.37 

as—— — = 2.1 r-> *. ci = 2 1 

267968.75 u 

Para la viga de 6 m de largo: 

57565637 . „ ' 

u •• __-, ~ 17 ~=> a = 1.7 

334960.94 


Rigidez Pj i ;a m ) 


2$ + 2.1 +1>7 

: = 2.2 .~»io^j-s,2.2. 


Luz larga = 750 -35 = 715 cm 
Luz carta * 60G - 35 = 565 cm 

715 

P 565 '“ 127 =^* 1 ? 7 


£spesor mMrno dfe la loss 


m 


n 


ijpj 

36 r 5$ 


WM 


t. 

14000 


Ooridp; 


« T - 0.f2|:1 4 




L n : luz fibre en direccidn larga en cm 
= 750 - 35 « 715 cm 
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71510.8 + 


,14000 


•36 + 5* 1.27^2.2-0.12^+ 
h = 16.18 cm 


le.lacra 


scuacicn. 


: L ' 0.8 ■ / •. 

14000 i 

h " 36 : m ~" 

71510.8 . 4 .^° n j 

h« -—i- 14000 = 16;58cm 

36 i 9 ‘ 1.27 s 39 

h «16,5$ cm 


': 


.6 - 

n; ■ 14000 


7#®,, 

l; a |W ^ia5ow 

36 


=» h = 2 


• Para losas con vigas cfe'borde rfgidas relativamonto alias, con valbres de-u^ 
> 2, ia ecuacsdn que controla o&. 


rt [ 14000 
36 * 98 


■ 


h - 16 58<sm (mimmo) 


Elilmilsde 9 Pit. de: ia ecuacidn si a m £ 2 > =* I cm (minimo) 
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Carga viva: 

■ ' ' ■ |(g 

■v mtmm 

■ . *nr 


diseno. se obtiene: 

W u ^14W p + I.TW^ 

W u = 1.4 * 420 + 1.7 ‘600 = 1608 kg/m 2 
=» W u = 1.608 t/fn 2 


ft 


Donde: 


L fl : Se define cqnio la luz en la direecion del analisis de ios momentos • 
Se def inecomola (U 2 enla direccidn transversal 


Para la dieecctm de la luz corta considerando la franja de losa y vfga 
centrada en el e/e interior de cplumnas, el momenta estatico tdtal de 
\ diseno es: 


1608*7.5*5.65^ 


• 48.121 m 


= 48:12 tnm 
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Esto se distribuye de la siguiente manera: 

Momento Negativo de Diseno = 48.12 * 0.65 = 31.28 t-m 
Momento Positivo de Diseno = 48.12 * 0.35 = 16.84 t-m 
La franja de columna tiene un ancho de 2 * 6/4 = 3 m 





a 



= 1.7 




2.13 


Tabla, factores de distribucion aplicados al momento estatico M 0 para calcular 
momentos positivos y negativos en la luz extrema. 



■ 

-temdMh 

....-Uosa con 
■ eotre 
toads fos 
fos 

Losas ios ■■■- 

| | J j 

' t30tp 

Corn/iga de 
i - borde ^ 



fe:?. 

mimm 


1:0.65 


SSSll 



fmmM 


exteik'r 

HI 

•. m 


, 



Tabla, momentos en la franja de columna como porcentaje del momento total 
en la seccion critica. 
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■■■ n; ■ /Q.jfttatio? 



’■ 7| /■■■ ft 7 § .■ 

i 90 75 45. 

. 

js. * 0 100 ICC 100 

§' 75 75 

mm 


1111 

; 15, = 0 
| (5, > 20 

100 7 00~ 

90 75 .. 45 

ijyi^rnartt&jpSsitivd 



■m '■ ;;Or 


l : " ujhpj 

a t L^ r1 >'1,Q 


60 .: '60 ■ .60 
90 76 4 $ 


Los factores de distribucibn para el momento de la franja de columna, se obtendra 
a partir de la tabla. 

Interpolando linealmente tenemos: 

Momento Negativo 

Que la franja de columna toma el 67.5 * 68% del momento negativo, o sea 
21.27 t-m, de los cuales las vigas toman el 85%, o sea 18.08 t-m y la losa toma 
el resto o sea 3.19 t-m. Los 10.01 t-m restantes se asignan a la franja central de 
la losa. 

Momento Positivo 


Que la franja de columna toma el 67.5 « 68% del momento positivo, o sea 11.45 
t-m, de los cuales las vigas toman el 85%, o sea 9.73 t-m y la losa toma el resto 
o sea 1.72 t-m. Los 5.39 t-m restantes se asignan a la franja central de la losa. 


Un analisis similar se realiza para la direccion de luz corta, teniendo en 
cuenta la franja de losa y viga en el horde del edificio, con base en un 
momento estatico total de diseho igual a: 


M 


o 


1.608 * 3.93 * 5 . 65 2 
8 


= 25.22 t-m 


=> M 0 = 25.22 t-m 
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Del cual el 65% se asigna a la seccidn de flexidn negativa y el 35% a la seccidn 
de flexidn positiva, como antes: 

Momento Negativo de Diseno = 25.22 * 0.65 = 16.39 t-m 
Momento Positivo de Diseno = 25.22 * 0.35 = 8.83 t-m 


En este caso: 

Lo 


7.5 


= 1.25 


-2- = 1.25 


a 1 = 2-8 
L 1 


7.5 


= 3.5 


an = 3.5 


Momento Negativo 


Que la franja de columna toma el 67.5 » 68% del momento negativo, o sea 
11.15 t-m, de los cuales las vigas toman el 85%, o sea 9.47 t-m y la losa toma 
el resto o sea 1.68 t-m. Los 5.24 t-m restantes se asignan a la franja central de 
la losa. 


Momento Positivo 


Que la franja de columna toma el 67.5 » 68% del momento positivo, o sea 6 t-m, 
de los cuales las vigas toman el 85%, o sea 5.10 t-m y la losa toma el resto o 
sea 0.9 t-m. Los 2.83 t-m restantes se asignan a la franja central de la losa. 


Momento estatico total de diseno en la direccion larga del panel exterior, 
es: 


M 0 = 


1.608 * 6 *7.5^ 
8 

M 0 = 61.65 t-m 


: 61.65 t-m 


Este se repartira a las secciones de momento negativo y positivo de acuerdo 
con la tabla y se distribuir£ lateralmente a traves del ancho de las secciones 
criticas de momento con la ayuda de la tabla. 


De la tabla, las relaciones de momento que deben aplicarse para obtener los 
momentos exteriores negativo y positivo y el momento negativo interior son 
respectivamente: 0.16, 0.57 y 0.70. 

La constante torsional para la viga de borde se encuentra a partir de la siguiente 
ecuacidn para una forma rectangular de 35 * 50 cm con un ala sobresaliente de 
17.5 * 32.5 cm. 
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Donde: 


x: dimensibn menor 
y: dimension mayor 



50 

V 



C= 1 


■ 0.63 353 ' 50 

50 


+ 1 - 0.63 * 


17.5117.5 3 * 32.5 
32.5 


= 437816.28 cirf 


=> C = 437816.28 cm 4 


En este caso: 




= 0.8 


L 9 6 

— = 2.1 * = 1.7 => 

L 1 75 




:2 _ 


= 1.7 


La restriction relativa proporcionada por la resistencia torsional de la viga de 
borde transversal efectiva se refleja mediante el parametro p t . 


p t = 


En el problema: 
Pt = 


E cb C 
^ E cs *s 


437816.28 


2 * 267968.75 


= 0.82 


=> P, = 0.82 

Momento Negativo Exterior 

El factor de distribucidn para el momento de la franja de columna, se obtendr^ 
a partir de la tabla. 

Que la franja de columna toma el 93% del momento negativo exterior, o sea 
(61.65 * 0.16) * 0.93 = 9.17 t-m, de los cuales las vigas toman el 85%, 0 sea 
7.80 t-m y la losa toma el resto 0 sea 1.37 t-m. Los (61.65* 0.16) * 0.07 = 0.69 
t-m restantes se asignan a la franja central de la losa. 
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Momento Positivo 


Que la franja de columna toma el 81% del momento positivo, o sea (61.65 * 
0.57) * 0.81 = 28.46 t-m, de los cuales las vigas toman el 85%, o sea 24.19 t-m 
y la losa toma el resto o sea 4.27 t-m. Los (61.65 * 0.57) * 0.19 = 6.68 t-m 
restantes se asignan a la franja central de la losa. 

Momento Negativo Interior 

Que la franja de columna toma el 81% del momento negativo interior, o sea 
(61.65 * 0.70) * 0.81 = 34.96 t-m, de los cuales las vigas toman el 85%, o sea 
29.71 t-m y la losa toma el resto o sea 5.25 t-m. Los (61.65 * 0.70) * 0.19 = 8.20 
t-m restantes se asignan a la franja central de la losa. 


REFUERZO DE LA LOSA 

Es conveniente tabular el refuerzo de diseno de la losa. 

En la direccibn de 7.5 m, las dos medias franjas de columna pueden 
combinarse con el propbsito de realizar los cblculos en una sola franja de 
265 cm de ancho. 

En la direccion de 6 m, la media franja de columna exterior y la media 
franja de columna interior generalmente son diferentes y se tratan en 
forma independiente. 

Los momentos de diseno determinados con base en las distribuciones anteriores 
se resumen en la columna 3 de la tabla. 

Primero se colocara el acero positivo en la direccion corta, seguido de las barras 
positivas en la direccibn larga. Si se deja una distancia libre de 2 cm por debajo 
del acero y se utilizan barras de <{>1/2", el espesor efectivo en la direccibn corta 
Serb de 15 cm mientras que en la larga serb de 14 cm; una situacion similar se 
obtiene para el acero superior. 

Despubs de calcular los momentos de diseno por metro de franja de losa 
(columna 6); debe encontrarse el espesor efectivo mi'nimo de losa que se 
requiere por razones de flexion. 

Para las resistencias de los materiales utiiizados, la maxima cuantia determinada 
de acero es: 


Donde: 


0.75p b = 0.02125 
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p b =0.85pi^* 

y 


6000 
6000 + f y 


Pb 


0.85 * 0.85 


280 , 6000 
4200 6000 + 4200 


= 002833 


p b = 0.02833 


0.75p b = 0.02125 


Luz de 7.5 m: 


b = 




2 = 265 cm 


Luz de 6 m: 


b = 




= 132.5 cm 


Observese que debe proveerse una area minima de acero igual a 0.0018 veces 
el area bruta de concreto para control del agrietamiento por temperatura y 
retraccidn de fraguado. 

Para una franja de losa de 100 cm el area correspondiente es: 
0.0018*17.5*100 = 3.15 cm 2 

Expresado en tarminos de la cuantfa de acero minima para los espesores 
efectivos reales, se obtiene: 

En direccidn de 7.5 m: 

3.15 

Pmin =-= 0.0023 

K min 14*100 
En direccion de 6 m: 


3.15 

Pmin " 15*100 


0.0021 
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Tabla, diseno del refuerzo de la losa. 


111! 

1111! 

fjj 
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mi 
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111 

11 

n 
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1111 

j§§ 

jf 

jlll 

gggj 

ill 

H 

1111 


II 

§f 

fj 
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jjj 
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O Corresponde a: cuantla de acero controlada por los requisltos de retraccibn de fraguado y temperatura. 
(“) Corresponde a: cantidad de barras controlada por los requisitos de espaciamiento mbximo 


Estos requisltos controlan en los sitios Indlcados en la tabla el area total de 
acero en cada franja. Se obtiene tecilmente a partir de la cuantia de acero y 
est& determlnada en la columna 8. 

Finalmente se obtiene la cantidad necesaria de barras. Obs£rvese que en dos 
sitios, la cantidad exigida de barras la controlan los requisitos de espaciamiento 
m&ximo de 2 *17.5 = 35 cm. 


La capacidad a cortante de la losa se verifica con base en las areas tributarias. 
A una distancia d de la cara de la viga larga. 

V u =1.608^3 -^--0.15 

La resistencia a cortante de diseno de la losa es: <t>V c = 0.85 * 0.53^f^b w d 
Donde: 

b w = 100cm d = 15cm 

<}>V 0 = 0.85 *0.53 7280 *100 * 15/1000= 11.31 t 

V u = 4.30 t < <}>V C = 11.31 t CONFORME 


= 4.30 T 
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CAPITULO 16 


fi 


* ■>- ; i: 


FUERZAS CORTANTES HE FLUENCIA 
EN SISTEMAS APORTICADOS 

m 


HE CONCRETO ARMAHO 


■■■ 


. 


a 

r i 




SECCIONES CR1TICAS EN SISTEMAS APORTICADOS 


w 



SECCIONES CRITICAS PARA 
CARGAS DE GRAVEDAD 



SECCIONES CRITICAS 
PARA CARGAS SISMICAS 



Envolvente usando fuerzas sismicas reducidas (c6digo) 



Envolvente usando fuerzas sfsmicas sin reducir 




R. 
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CRITERIOS PARA EVALUAR LA DUCTILIDAD DE ENTREPISO 


a) Igualdad de Desplazamientos (d u = d e ) 

Se considera que el desplazamiento m£ximo considerando comportamiento 
elastico es igual al desplazamiento m^ximo bajo comportamiento inelcistico. 

De la figura: p 



b) Igualdad de Inercia 



De la figura: 

a obc = a oamn 

a aabd =a ddmnc 
!(V 8 y)( Q rD-°u)- Q uhi- 5 <i) 
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De donde se obtiene: 


R D = ^ B -#V ri 

w u 

Si: Q rD g Q u : 

Y los desplazamientos inelbsticos mbximos son: 
donde: 8 y = ^ 


Sq a2 
u rD 


r o 


+ 1 


Ur Q 


rD 


8 U = u r 8 y 



Diagrams Momento - Curvatura de una seccibn critica 

M a : Momento de agrietamiento 

M y : Momento de fluencia 

M u : Momento ultimo 

M U = My 



Para cada seccibn critica: u r < u c 
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Q rD : Fuerza cortante etestica de piso. 

Q u : Fuerza cortante ultima (de fluencia de piso). 

5 e : Desplazamiento de entrepiso el£stico (desplazamiento etestico maximo). 
5 y : Desplazamiento de entrepiso de fluencia. 

5 U : Desplazamiento de entrepiso ultimo maximo (desplazamiento inetestico 
maximo). 

Modelo Elastico - Plastico y Modelo EI£stico 

Se define: 


Requerimiento de ductilidad 


Factor de reduccion por ductilidad 




Coeficiente Sismico ultimo de piso 


donde: 


Q ru = Fuerza cortante ultima de entrepiso 
Wj = Peso concentrado del piso j 
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EXPRESIONES PARA ESTIMAR LA CAPACIDAD ULTIMA EN 
FLEXION DE SECCIONES DE CONOR ETO ARM ADO 


"A 


—i 



^ u C 


-A 

D 



i 


D C 


i 

D 

i 

I 


o- 

■ at — 3 

r_ 


D O C 


J at T 


4 h > 



L, _b h 

___V 


i™ ™ 

VIGA 



COLUMNA 



f y = Esfuerzo de fluencia del acero 
f' c = Resistencia del concreto 

M y = Momenta ultimo en t-m 



Si: a, = cm 2 

f y = t /cm 2 
D, d = metros 
N en t 
N 

b pfi Adimensional 

a, = Area de acero en traccion por flextan 
a w = Area total de acero vertical del muro 
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Viga: M = 0.9a t f d 


Columna: M y = 0.8a t , f y D + 0.5 ND 


1 - 


N 


bDfV 


cj 


; N < 0.4bD f 


M y = 0.8a t f y D + 0.12 b D 2 f‘ c ; Si: N > 0.4b D f' c 


Muros: M y = a t f y L + 0.5a w f y L + + 0.5 NL 

No considera el efecto de los porticos transversales. 


MECANISMOS DE ROTULAS PLASTICAS EN NUDOS 



Momentos Nodales 
Momentos Nodales de columna: 

M 'vci * M'yC2 ~ ^YO 
Momentos Nodales de viga: 



Si: m\ c > SM'yv 

Las rotulas plasticas se forman en las secciones criticas de vigas 
Si: EM’ yc < m'yy 
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TIPOS DE MECANISMO DE ROTULAS PLASTICAS 



a) Viga Debil - Columna Fuerte b) Viga Fuerte - Columna Debil 



c) Mixto 


Reglamento del ACI 

ZM'yc > 1 ^ZM'yv 

Reglamento Peruano E.060 - Concreto Armado, AC 1-89 
m\ c > -MEM'yv 
ACI-99: ZM yc > 1.2ZM W 

MOMENTOS NODALES S 
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<-) M' ya = <-> M ya + Q a1 
(■) M' yb = ( + )M yb + Q a2 


ESFUERZO EN COLUMNASY MUROS 


Una formula aproximada para hallar el momento ultimo de una columna es 
dada en la Norma AIJ. 






Donde: 


Momento ultimo 
Carga axial 

Area de refuerzo axial en el lado de tension (la cantidad asumida 
es igual en ambos lados) 

Esfuerzo de fluencia del refuerzo 
Profundidad total de la seccidn 
Ancho de la seccion 
Resistencia del concreto 


Esto es asumido en todas las columnas del primer piso, los cuales colapsaran 
en su parte superior e inferior. El esfuerzo de flexion es calculado como sigue: 


Donde: 

Q f : Esfuerzo de flexidn en la columna 
M u : Momento ultimo 
h 0 : Altura libre 

Una formula para hallar el esfuerzo de corte en una columna es dada en la 
Norma AIJ 


^ d.053f i { a23 (l80>!' c ) 

-ii. “ 
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Donde, Si M/(QD) es menor que 1, esto es igual a 1 y si M/(QD) es mayor que 
3, esto es igual a 3. 

Q u : Esfuerzo ultimo de corte 

D Profundidad de la columna 

b Ancho de la columna 

j : 0.8D 

P t : Proporcion del refuerzo a tension 

P w : Proporcion del refuerzo de corte 

a w y: Esfuerzo de fluencia del refuerzo por corte 

o 0 : Esfuerzo axial en la columna 

M/(QD): Proporcion de la luz de corte 

Una formula aproximada para hallar los m^ximos momentos de flexidn en muros 
es dada en la Norma AIJ. 

Mw = ty t Pr®-?w ^wy - 

Donde: 

M w : Maximo momento de flexion del muro 

a t : Area total del refuerzo axial en el lado de tension de la columna 
f : Esfuerzo de fluencia del refuerzo axial en el lado de tension de 
la columna 

: Area de refuerzo del muro 

a w : Esfuerzo de fluencia del refuerzo vertical en el muro 

L w : Distancia entre los centroides del lado detensidn ycompresion 

de la columna 

N : Carga axial del muro 

Esfuerzo lateral debido a la fluencia por flexion en la parte inferior del muro, el 
cual se calcula como sigue; 



Donde: 

h 0 : Altura al punto de inflexion del momento flector del muro 

Una formula para hallar el esfuerzo de corte en los muros es dada en la Norma 
AIJ. 


"w 


0.05 3 Pte 


0.23 


(l80 + f' c ) 


M 

QD 


+ 12 


- 2 - 7 V P wh CT wh +0 - 1o o 


bej 
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Donde, si M/(QD) es menor que 1, esto es igual a 1 y si M/(QD) es mayor que 3, 
esto es igual a 3 

Q w : Esfuerzo ultimo de corte 
D : Longitud del muro 

be : Ancho de la seccion que es el resultado de dividir el area de la 
seccidn tipo L por D 
D c : Profundidad de la columna 
d : D-Dc/2 
j : 7/8d 

P te : Proporcion del refuerzo tensor equivalents (%) 

P wh : Proporcidn del refuerzo lateral de corte en caso de que se 
considere el espesor del muro 

o wh : Esfuerzo de fluencia del refuerzo lateral del muro (kg/cm 2 ) 
o 0 : Esfuerzo axial promedio basado en el area total (kg/cm 2 ) 
f' c : Resistencia del concreto 
M : Momento de la seccion crftica 


METODO DE REDISTRIBUCION DE MOMENTOS PARA EL 
CALCULO DE LA CAPACIDAD ULTIMA DE SISTEMAS 
APORTICADOS 


1) Momento ultimo en secciones crfticas de vigas y columnas 

2) Momentos nodales 

3) Mecanismo de rdtulas plasticas 


Rdtulas 
en vigas 


M'yvi 

M'ycz 

M’yvi 

M'yC2 




> 


Si: SM' Y c > SM'yv 


Si: SM'yc < SM'yv 


-o-fo- 


R6tulas en 
columnas 
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20 


Momenta 
Redistruido 
en columnas 


Fuerza cortante ultima de columnas 


Fuerza cortante ultima de entrepiso y coeficiente sismico ultimo de piso 


;i| ®C0 

Piso . ■. 


> v V ■■ .v y v. 'v w ; W ■■ ■ 

■: :i “ /M v 0: - r ". 


7) Evaluacion de requerimientos de ductilidad y desplazamiento de entrepiso 
ultimos 


METODO DEL TRABAJO VIRTUAL PARA EL CALCULO DE LA 
CAPACIDAD ULTIMA DE SISTEMAS APORTICADOS 

1), 2) y 3) igual al m6todo de redistribucion de momentos 

4) Asumir distribucion de fuerzas sfsmicas laterales 



Los valores de a 1 son asumidos, por lo tanto son conocidos 
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Capacidad ultima considerando igualdad de trabajo exterior e interior del 
sistema 


OjP 


I - 7*i 

1 / 

1 

1 

-1- 

1 

1 

1 

1 

I 5 * 

1 

1 

/ 

\ } 

I / 

1 / 

1 

, 1 

: /5, 

/ 

1 

■ I 

II 

1 

l _. 


W E - P 1 8 1 + P 2 6 2 + P 3 5 3 


W E = P 1 h 1 0, + p 2( h 1 + h 2) 0 ' + p 3( h 1 + h 2 + h 3) 0, 

= 6'(a 1 Ph 1 + a 2 P(h 1 + h 2 ) + a 3 P(h 1 + h 2 + h 3 )) 


Wj = sm y 6 = iM' Y e' = e'SM'y 


De (1) y (2): 

m 





Fuerzas laterales ultimas, fuerzas cortantes ultimas y coeficiente sfsmico 
ultimo de piso 



Evaluacion de requerimientos de ductilidad y desplazamientos ultimos 
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CASOS PARTICULARES DE DISTRIBUCION DE FUERZAS 
LATERALES 


i) Distribucion "Triangular Inversa" (Pi = iP) 



ii) Distribucion "Uniforme" (Pi = P) 






Aplicacion: 


V-101 . : :-4 V - 3010.25*0.50 r 

• A s - 2 d> 3/4" . <My = 0,9a, fy<3 . 

M y = 0.9 * 5.70 * 4.2 * 0.44 « 9;#Wi 
% = 4u 3/4 n M y = 18.96 t-n 
V - 401 '/- 50t - C 25‘0:4E ' 

A s - 2 0 3/4“ £, ■■ 

ak'. =>. j ^ ^ 


Momentos Nodales 



^ 9.48 + 18.96 
V -101: Q-—- 

a *; 'Ll:^S;80::t’; 


= 508* 


t + 5.08 * ( t~m 

J ^ = 1806+^5.08 70.20=; 1 %98t-m M ry-r'lyi;. 


•y? 

V - 40f Q = 4 501 


-N^jfeJ|$.30 t!*ft 

Me 


s* M u1 . - 17.71 t-m 


Coiumnaa 

0;48b P^ c - 0.4 * 40 * 40 *0:28 - 1?9.2t 
• N< 0.4bD,r . «L 



m&m 


pi 


M y =0.8 (10.1:4) 4,2 * DM) + 0.2N M- ~g 

:M y » 13.06 + 0.8*1 (l- J 8 ) ■ 

C f «*N= 10.81 •» My = 10.63 t 2.11 * 15.74 4-m 
cQ »N = 21.61 4 M y = 18363 + 4:11 ~ 17.741-rtiV V , 

■ 0 5 : -4N a 32.4t .=■* ; M y = 13.63 + 6.01 = l9.o4hi-m . 

C.. N - 43,21 My = 1.0.83 + 7.81 =-^1,44 t-m 

' C. + N = S4.01 =i My-.1*8S + 9,S0mn3W ■ 7 
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y§" 

,MW=21.25 t-rn 


QpT&Qgt 


=25.73t-m 
-25.73 t - m 


< 3 ** 71 *#* 


' 
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. j(toy)=j(8.So+i7Ji)a+tia£o+i*jteH*i7^4 t-in 
M B A3l = P 93-80 , 0 96.8) + »P;9.8> + 4P(123) + 5P<15:8) = *-77 j 

; p-S-——=1 75 - 94 =0,99} 

"H&T37 4 07J&' ; 


s 


pn%i 

Qys « 5.P - 4,971 . 

Q, M =#>.8.951 
Qy 3 » l£P = 11.93-1 ' 

Qy, *=14P= 13.92 t 
6 Y1 =S tSP-as. 14,91't 73 




ijs&K^S 


Aplicacion: 

a) Momentos de Fluencia en secciones criticas de vigas 


V- 101 

-> V * 301: 0.25*0.50 


A s = 

2 <}> 3/4" = 5.70 cm2 => 

M y = 0.9a t f y d 

My = 

0.9 * 5.70 * 4.2 * 0.44 = 

9.48 t-m 

A s = 

4 <)> 3/4" = 11.40 cm 2 =* 

M y = 18.96 t-m 

V - 401 

V - 501: 0.25*0.45 


A s = 

2 <)> 3/4” => 

My = 8.40 t-m 

II 

t/> 

< 

4 <}> 3/4" => 

M y = 16.81 t-m 


Momentos Nodales de Vigas: 


M' y = M y + Q a 
V - 101: Q = 


9.48 + 18.96 
5.65 


5.031 


=> M' j = 10.36 t - m 
=> M' yd = 19.84 t - m 


V - 401: 


Q 


8.40 + 16.81 
5.65 


4.46 t 


=> M 1 j = 9.18 t - m 
M' yd = 17.59 t - m 
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b) Momentos en secciones de columnas 


0.4BbDf' c = 0.4 * 35 * 35 * 0.28 = 137.2 t 


... N < 137.2 t=> M y = 0.8a t f y D + 0.5ND 


f 

1 - 

V 


N 

bDf' 


\ 


c ) 


M y = 0.8 (3 *1.98)4.2 * 0.35 + 0.5 * N * 0.35 


N 


35*35 *0.28 


M y = 6.99 +0.175N 



8.82 t - m 
10.53 t-m 
12.12 t-m 
13.60 t-m 
14.95 t-m 


Momentos Nodales 

M' y = M y + Q a 



C 5 —»N = 10.8 t 
C 4 —»N = 21.6 t 
C 3 —»N = 32.4 t 
C 2 —» N = 43.2 t 
Ch N = 54.0 t 


M =6.99 + 1.83 
My = 6.99 + 3.54 
My = 6.99+ 5.13 
My = 6.99 + 6.60 
My = 6.99 + 7.96 


Nivel 5° 


^ 8.82 + 8.82 
Q.^ r -.6.92 t 


|M' ys =12.41 t-m 
|M' y | =10.38 t-m 
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Nivel 4° 


Nivel 3° 


Nivel 2° 


Nivel 1° 


Q = 8.34 t 

Q = 9.70 t 

Q= 10.88 t 
„ 14.95*2 


[M' ys = 12.41 t-m 
^M'yj = 12.62 t-m 

|M'y S = 14.54 t-m 
^M'yj =14.54 t-m 

[M' ys = 16.36 t-m 
M'yj = 16.36 t-m 

M' =17.06 t-m 
y* 

M'y| = 14.95 t-m 


9.18 

10.38 

10.38 

17.59 

9.18 

12.41 

12.62 

19.84 

10.36 

14.54 

J 4.54 

19.84 

10.36 

16.32 

16.32 

19.84 

10.36 

17.06 

,14.95 



I M' = 9.18 +10.38 + 9.18 +17.59 + (l 0.36 + 9.84)3 +14.95 *2 =166.83 t - m 


M Base = 5P (15.8) + 4P (12.8)+3P(9.8) + P(3.8) = 177 P 


I M' 

mV yj 166.83 

P = —-= — =0.94 t 

177 177 


Como se tiene dos pdrticos iguales: P T = 2P = 1.891 
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Qy5 

Q y4 

®Y3 

Q Y2 
Q y1 

o 

Q y5 =9.43t 

o 

Q y4 = 16.94 t 

o 

Q y3 = 22.62 t 

o 

Q y2 = 26.39 t 

o 

Q y1 = 28.28 t 
Cortantes Ultimos 


5P t = 9.431 
9P t = 16.971 
12P t = 22.62 t 
14 P t = 26.391 
15P T = 28.28 t 


Aplicacion: 
















Goiumna Cl 


f' c = m kg/cm a 

k~- c!T]2 


Solucfon 




6<i>3/4 : - 17.10 cm 2 : ,a 

65- (4 + 0.95 * 1,91 + 1.27} - 65, -8.13* 56.87 cm 
ny » ; 0i8M7:t'4:r*#^'jS|.84.< -m • 


3^3/4" * 8,55 Cl# 

65 -(4 + 0.95 + 0 95) = 65 - 5.9 * 59.10 cm 
0 i-rr ■ 


My A *4$&4‘ 

M,^=40.3/4' 


*&■ ■■ ,CS« 59.1cm ' 

=*», M v * 25.47 t -m 


Coiumnas: 


2do N.val: f P u - 27 t 

om o. jp, 30 * 30 mm % TMO-t: 


N>0.4b:,D% I 1 ” ' b J|: 


30*30*021 


m, § Q.8 (2 * 2JH4 ? 2 * 0,30 kO. 5 * 2f * 0.30 
M* & 5.73 + 3.47 * 9.22 t - m 


ler. Nivel: 


$£« 5175,^6.40^ 12.15 t- m 
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■ 


■ 7X0 

36.84+ttfS * = 38.04 t-m 

fO 301 -Ifi 




mm i2,o?t-m 


Colurr ior . 




t&W 


mm 


12 . 07 ; 


10J29 i *m 




Vyg- 8.78 + 8.13= 16.91 t 
Vy’ = 9.?S f 
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Aplicacion: 


f' c = 210 kg/cm 2 
f y = 4200 kg/cm 2 



V -101: 0.30*0.55 

M yA => 3 01" = 15.21 cm 2 

d = 55 - (4 + 0.95 + 1.27) = 55 - 6.22 = 48.78 cm 
M y = 0.9a, f y d = 0.9 * 15.21 * 4.2 * 0.49 = 28.18 t - m 
=> M yB = 28.18 t-m 

V - 201: 0.30*0.50 

d = 43.78 cm => M yA = M yB = 25.30 t -m 
Columnas del 2do. Nivel N = 251 

0.4b Df c = 0.4 * 40 * 40 * 0.28 = 179.2 t 

fl N 1 

N < 0.4b Df‘ c => M y = 0.8a ,f y D + O.SND^-gjjfT 
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M y = 0.8 (2 * 5.07) 4.2 *0.40 + 0.5 * 25 * 0.40 
M = 13.63 + 4.72 = 18.35 t-m 


1 — 


25 


40*40*0.28 


Columnas del ler. Nivel 


M y = 13.63 + 9.65 = 23.28 t - m 


b) Momentos Nodales 

2818 + 2818 

V-101 => Q = ——g— 1 — = 9.391 => M' yA = 28.18 + 9.39*0.20 = 30.06 t -m 
_ 25.30*2 

V - 201 => Q = —-—=8.4 t =>M' yA = 26.98t-m 

18.35*2 f M 'ycs = 22 - 72 

Columna Superior => u 2 .10 IM' j = 23.16 t-m 


Columna Inferior 


Q = 18.62 t 


M' ycs = 23.28 + 5.12 = 28.40 t - m 
M‘y Cj =23.28 t-m 
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MOMENTOS NODALES Y MECANISMOS DE ROTULAS 
PLASTICAS 



<r 


<-P 


2P 


T 


2.625 



2.775 

i _L 


m 

M B% t M 'yB 
m = Numero de modos 

W E = P(h 1 )0 + 2P(h 2 )0 = P(2.775)0 + 2P(5.4O)0 = 13.575 P0 .... 

W, = £(My NUD0 ) 0 . 

W E = W, 

W, = (22.72 * 2 + 30.06 * 2 + 23.28 * 2)0 = 152.120 
P = 11.21 t 
V 2y = 2P = 22.41 t 
V 1y = 3P = 33.631 

Varlante 


h = 0.65 m 

=> d = 58.78 cm 

=> M yA = My B = 33.92 t-m 

M'yA 

=> Q= 11.31 t 

=> M' yA = 36.18 t-m 
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Columnas 


ler. Nivel 


2do. Nivel 


24.03 


23.28 

///Z/777 


Q= 18.62 t => 

( M 'ycs = 
i M 'yci = 

Q = 17.481 => | 

2 2 

o o 

— CO 

n II 

26.98 


o 

"22.72 

Q 

26.98 

36.18 

Q _ 

24.03 

"29.39 

Q 

36.18 


29.39 t-m 


22.72 


29.39 


23.28 

/77/7T77 


2.675 


2.825 


W E = 0(P * 2.825 + 2P * 5.50) = 13.8250 P 

Wi = 2(22.72 + 36.18 + 23.28)0 = 164.360 . (2) 

P = 11.89 t 

V 2 = 23.781 

V 1y = 35.671 
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CAPITULO 17 


STRUCTURAS DE 


DEFINICIONES 

Algunas definiciones de especial importancia: 

Elementos de borde (Boundary elements) - Partes de los muros estructurales 
y los diafragmas, localizadas en los bordes y alrededor de las aberturas, a las 
cuales se les da resistencia adicional por medio de armaduras longitudinales y 
transversales. 

Elementos colectores (Collector elements) - Elementos, localizados dentro 
de los diafragmas, que transmiten las fuerzas inerciaies al sistema de resistencia 
ante fuerzas horizontales. 

Estribo suplementario (Crosstie) - Barra de refuerzo que tiene un gancho 
sismico en un extremo y en el otro extremo un gancho de no menos de 90° con 
una extensibn de 6d b . Los ganchos deben abrazar el refuerzo longitudinal. Los 
ganchos de 90° se deben alternar en la altura. 

Desplazamiento de diseno (Design displacement) - Desplazamiento hori¬ 
zontal total esperado para el sismo de diseno, tal como lo prescribe el Codigo 
general. 

Estribo de confinamiento (Hoop) - Un estribo cerrado o enrollado continuo. 
Puede estar compuesto por uno o varios elementos, cada uno de los cuales 
debe tener ganchos sismicos en sus extremos. 

Sistema de resistencia sismica (Lateral-force resisting system) - Aquella 
parte de la estructura compuesta por elementos disenados para resistir las 
fuerzas provenientes de los efectos sismicos. 

Portico de Momento (Moment frame) - Pbrtico espacial en el cual los 
elementos y nudos (o conexiones) resisten las solicitaciones por medio de flexibn, 
fuerzas cortantes y fuerzas axiales. Existen las siguientes clases de pbrticos. 
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Portico de momento intermedio (Intermediate moment frame) - Un portico 
que cumple con los requisitos de 21.2.2.3 y 21.10 adicionalmente a los de 
pdrticos comunes. 

Portico de momento ordinario (Ordinary moment frames) - Un pdrtico que 
cumple con los requisitos de los Capitulos 1 a 18. 

Portico de momento especial (Special moment frame) - Un pdrtico que 
cumple con los requisitos de las Secciones 21.2 a 21.5 adicionalmente a los de 
pdrticos comunes. 

REQUISITOS GENERALES 

Alcance 

El Capftulo 21 contiene lo que se considera deben ser los requisitos mfnimos 
que se deben emplear en las estructuras de concreto armado para que sean 
capaces de resistir una serie de oscilaciones en el rango inel&stico de respuesta 
sin que se presente un deterioro critico de su resistencia. 

Por lo tanto el objetivo es dar capacidad de disipacidn de enerafa en el rango 
ineiastico de respuesta . 

Capacidad de Disipacion de Energia 

- Comun (Ordinary) 

- Intermedia (Intermediate) 

- Especial (Special) 

Muros estructurales (Structural walls) - Muros dispuestos para que resistan 
combinaciones de fuerzas cortantes, momentos y fuerzas axiales inducidas 
por los movimientos sismicos. Un muro de corte (shear wall) es un muro 
estructural. Existen las siguientes clases de muros estructurales: 

Muro estructural comun de concreto armado (Ordinary reinforced con¬ 
crete structural wall) - Un muro que cumple con los requisitos de los Capitulos 
1 a 18. 

Muro estructural comun de concreto simple (Ordinary structural plain 
concrete wall) - Un muro que cumple con los requisitos de Capftulo 22. 

Muro estructural especial de concreto armado (Special reinforced con¬ 
crete structural wall) - Un muro que cumple con los requisitos de 21.2 y 21.6 
adicionalmente a los requisitos de muros estructurales comunes. 


■ 292 


R, Morales I Concreto Armado 





Gancho si'smico (Seismic hook) - Gancho en un estribo, estribo de 
confinamiento o estribo suplementario que tiene un doblez de no menos de 
135° y una extensibn de 6db, pero no menos de 75 mm, que abraza el refuerzo 
longitudinal y se proyecta hacia el interior de la seccion. 

Elementos de horde especiales (Special boundary elements) - Elementos 
de borde requeridos por 21.6.6.2 y 21.6.6.3. 


Viga an voUdizo tomatida a carga aitarnativa Prog ram a da detkxkinai 



(b) 









Respuesta Inelastica 



-250 

Periodo sistema elAstico T - 1 s 


Sismo del “Cen1ro\ 1940 



CapacidadGlobal de Disipacion de Energi'a 
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En los Codigos de diseno sismico resistente se describe por medio del coeficiente 
de reduccion de resistencia R 



Respuesta Elastica vs. Inelastica 


sistema elastico 



sistema in elastico 


8 9 10 11^12 13 14 15 


tiempo (s) 


sistema elastico 


.sistema in elastico 


(1/W) o 
- 0.2 


6 7 8 9 10 11 12 13 14 15 

tiempo (s) 


Estrategfa Actual de Disefto Sismico 


Dada una capacidad de disipacidn de energi'a para el material y el sistema 
estructural, definida por medio de R y dependiente de la manera como se detalle 
(despiece) el material estructural, se obtiene la fuerza sismica de diseno por 
medio de: 



MUf 


y la fuerza elbstica maxima solicitada es a su vez: 

F = masa x S a (T, 4) espectro de aceleraciones del Codigo general 
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Capacidad de Disipacion de Energi'a en el Rango Inelastico 


CAPACIDAD ESPECIAL DE DISIPACION DE ENERGIA 

1 Fuerza 

Hi_▼ _ 



Fuerza 



Deflexi6n 


CAPACIDAD INTERMEDIA DE DISIPACION DE ENERGIA 
* Fuerza 


Deflexion 




Deflexion 


CAPACIDAD COMUN DE DISIPACION DE ENERGIA 
- Fuerza 




Deflexion 


Limitaciones al empleo de la Capacidad de Disipacion de 
Energi'a 


QApmmmm 

DISIBACiON PE 
; - ENERGIA 


BAJA 

| INTERMEPiA | 

- ' • >, 

gfgpljl 

COMUN ; 

PfPS 

■EMI 


lillil ■ ti; 

'. >J ,[^' n L?; r .', L r ^ ’ 


Mil 


00., 




J 


Esto es lo que indica directamente el ACI 318-99. Los diferentes COdigos 
generales realizan variaciones a estas limitaciones en funcidn de otros 
pardmetros tales como la Importancla de la edlflcacidn en la recuperaclon con 
posterlorldad a un temblor, su localizaciOn en sltios con suelos blandos que 
amplifican las ondas sfsmicas, y otros. 
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El ACI 318-99 exige (21.2.2) que se tenga en cuenta la interacciOn entre 
elementos estructurales y no estructurales que puedan afectad la respuesta 
eldstica e inelastica de la estructura durante el sismo. Los elementos rfgidos 
que no se consideren parte del sistema de resistencia sfsmica se permiten, 
siempre y cuando se estudie su efecto en la respuesta de la estructura y el 
diseno se acomode a estos efectos. Los elementos estructurales que se suponga 
que no hace parte del sistema de resistencia sfsmica deben cumplir los requisitos 
de 21.9. 

REQUISITOS GENERALES 

Resistencia minima del concreto: 210kg/cm 2 

La resistencia empleada en el diseno de hormigon con agregados ligeros no 
debe exceder: 280 kg/cm 2 

El acero de refuerzo debe cumplir la norma ASTM A 706, en su defecto para los 
aceros Grado 40 y 60 se debera cumplir: 

La resistencia a la fluencia real medida por medio de ensayos no debe 
exceder la resistencia a la fluencia nominal en m£s de 1260 kg/cm 2 . 

La relacion entre la resistencia a la tension real y la resistencia a la fluencia 
real no debe ser menor de 1.25. 
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Acero de Refuerzo 



Porticos Ductiles Especiales 
Diseno de Vigas Ductiles Especiales 


DISENO POR FLEXION 

'-f- 1 

a 

_ 1 _ 


- REQUISITOS GENERALES 


tw > 4d; 
b > 0.3 h 
b >25 cm 
b > c + 1.5 h 

f' c > 210 kg/cm 2 
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Cuantias de Refuerzo: 



El refuerzo de momento positivo en la cara el nudo debe cumplir: 


que es equivalente a considerar: A > 


En cualquier seccion a lo largo del elemento: 


ELEMENTOS A FLEXION EN PORTICOS ESPECIALES 


Refuerzo longitudinal 

Las resistencias a momento en cualquier seccibn deben cumplir: 














Refuerzo Transversal 



Espaciamiento del refuerzo transversal en la zona de confinamiento: 

s M f. 4, mmmm 30&n .: . 


Donde no se requiera estribos de confinamiento =>s< — 

Todos estos requisitos aseguran una capacidad de ductilidad alta para todas 
las secciones criticas de vigas. 


Fuerzas Cortantes de Diseno 


I — 

—v— 

(") A sA (■) A sB 

- V 

— V- 

L 


1- 


t-7 

(+) A .a (+) A / 

-1 



Las fuerzas de diseno se 
calcularan en base a las cargas 
por gravedad factorizadas y los 
momentos resistentes de las 
secciones en el elemento. 

Considerando la direccibn del 
sismo: <^s 






Los M Du se encuentran considerando que el esfuerzo en el acero es f 
= 1.25) y el factor de reduccibn de capacidad <j> = 1. 
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Aplicacion: 



2iaKg./crtfi,, ■: 


mi 6,2 m 




■ ht- cssj H s gi—H 

VISA 


d^eo,- 4+0.95+ 


d-63.78 cm 


60f -+A»f=8 ‘6,07^30.42 


«•*22,37 cm' 1 ^M., »a.A c L fl 


68.03t“m:' 


301“ -v A s =15Sj 6mi- ->6 ®1T8 otn -? M =3848.1 - m 


. 


2045416.39*36,541 


42.98 it 


3>6cm 


usando: ©eiribos o 3/8* de dos ramas; s 


IttScm 


usando: estfibcs o 3/8“ de (res i ■ 


13:5 cm 


8 * 284 «••20,82 cm 


, 
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30 cm 


■ . 


us'ai-. estribb © 3/8" de dos ramas. 2b > 1 <& 0.06, is @ o.cfs 

o 6 strit>os 4 : 3/8 : ae tres ramas: i20 ; cm • i m o.05, ii & o.n 


%m = iW ■ .<3.2 ‘1.20 i 29; 101 


272 cm 


. - 


■ s ma* • 2 -26.89 cm;60 cm:.. &-0.2* 

Usar vsmbos o.de dos rarn§§: 1 ■ @ 0.06, ’.6 1?. C.075 R 0 


COLUMNAS DUCTILES ESPECIALES 


An^lisis Direcci6n X 


Flexion por cargas de gravedad en direccibnY 
Flexion por cargas laterales sfsmicas en direccion X 
Flexibn Biaxial 


Analisis Direccion Y 


Flexion por cargas de gravedad en direccibnY 
Flexibn por cargas laterales sfsmicas en direccibn Y 
Flexibn Uniaxial 


LOSA ARMADA EN UNA DIRECCION 


PORTICOS PRINCIPALES 


p- 

/ 

R 

r 

□ - 

1 

- L 

r 

J 

□ _ 

r L 
/ 

_c 

J 

1 

t 

i r 


J 

L 

h_ z 

b_ 

l _c 




Debe considerarse el efecto de esbeltez 


□- 

ih- 


[j- 

0 - 


KH 


-EJ 

-Cl 


-El 

-i 


Losa de Techo Armado en dos sentidos en 
las dos de andlisis sismico las columnas 
estan sometidas a flexion biaxial 

Criterios de dimensionamiento 



ELEMENTOS A FLEXO- COMPRESI6N EN PORTICOS 
ESPECIALES 


La resistencia a flexion de las columnas debe cumplir: > —£Mg 




ww v' :• v 


a M .=X. 


h x < 35 cm 



refuerzo 

r transversal en el 

nudo requerido 
[j por 21.5 


■•fro 


£l5cm 

^10cm 



zonas de 
conflnamiento 


f6d b long 


refuerzo 
transversal en 
nudo requerido 
por 21,5 
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DEFINICION DE PARAMETROS DE CONFINAMIENTO 



ts 



Diseno a cortante 




M pr corresponde a la maxima resistencia a momento 
para el rango de cargas axiales en el elemento (1.25 
f y y <t> = 1 )■ No puede ser mayor del obtenido del an^lisis. 

Para el diseno se debe tomar V c = 0 si V e es mas del 
50% del cortante solicitado, o la fuerza axial es menor 
de 0.05 f’ c A g 

CONSIDERACIONES DE COLUMNAS DUCTILES 

Consideraciones de Diseno 

Cuantia p mfn =0.01 
Pmdx = 0-06 

Los traslapes s6lo son permitidos dentro de la mitad central de la columna. Sino 
satisface lo anterior, se tendr^ que considerar refuerzo por confinamiento. 

Usando expresiones empiricas se calculan los momentos ultimos para todas 
las secciones criticas de posible formacion de rotulas plasticas (secciones 
positivas y negativas en las caras de los apoyos de las vigas y columnas, que 
son los MOMENTOS M y ). 
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El Reglamento ACI - 99 considers para zonas muy si'smicas que en cada nudo, 
la suma de las capacidades ultimas en flexion de las columnas sean por lo 
menos igual a 1.2 la suma de las capacidades ultimas de las vigas que concurren 
a las caras del nudo. 



Refuerzo Transversal (Columnas Confinadas) 


- La cuantia volum6trica en espiral 6 estribos circulares sera: 




(■■■A, 


' A eh 


. 

I X-J 


- Refuerzo por confinamiento: 



A sh = Area total del refuerzo transversal en la direccidn de analisis. 
h c = Dimension centro a centro de las ramas extremas del refuerzo 
de confinamiento. 

A ch = Area dentro de la seccidn transversal medida de afuera a 
afuera del refuerzo transversal. 

A g = Area total de la seccidn transversal de la columna. 
s = espaciamiento del refuerzo transversal. 


Diseno por Fuerza Cortante 

Mecanismo de rotulas plasticas en vigas: 

(ACI 318-99) 

Las columnas se disenar^n para fuerzas cortantes obtenidas con la hipdtesis 
de la formacidn de rotulas plasticas en las secciones crfticas de vigas y 
considerando un esfuerzo de 1.25 f del refuerzo de acero. 
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WHfyvi; 


Observaciones 



V depende de cargas por gravedad y el corte 
generado por los momentos. 

M y ; est3 calculado en base al esfuerzo del 
acero: 1.25 f y . 

En la union viga - columna, el momento M Y 
de la columna no necesita ser mayor que el 
momento M pr generado por la viga. El 
cortante nunca sera menor al obtenido por el 
andlisis estructural. 


M yv Momentos ultimos en la cara del apoyo 



{Despreciando la Contribucidn del Concreto) 
Para la zona de contribucidn del concreto: 





m ftmoori 
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Aplicacion de Diseno de Columna Ductil Especial 



Pu =? JfeS 71 


La seccion es de 0.60- * 0.AS1B* : 4 V = -288 KCH* 5 : f y = 4200 kg / cm ? . P Lrt * 
fell t, PUj - 300.0 t; LMyv,^i2s>.271 -tn (Sunia do moments 8© la viga gue 
cbncurren en las carasdefnudo). 




J&r 




■ 

seCCtOfll^. : d0 vtgas er I.a : ca^de la 
bonexidn. Han oido obtenidos 






■ 


1.00L 1£ 1.25 f. 




80 -1 2 * 48 cm 


ffe=280*g/em 2 
£■? 4^00.kg|pm^ 
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A, • 61.2'an 2 m ^aJ?” c ^ 17 ' 65 

ys§r: .pp 0.017 < (5^ = 0.06 •• 

= CfM 




2. Revisidn de!a condiCion de: XWy C «■ !-2 V M, /u f 6tuSaiS%rsifccqjfcnea 

Direcci6n m&s favorable: Direccion x 
Dei dato teneroos £ M yv - 125.27 t-m 

Caiculo de I M yc : 

M yc * (X4 bD f ; c = 0.4 (©&i ($g 0.28* 4S2101 
P„ . 264 t. ~*P„ < 0.4b Of V 




y y =0.8* 20.28 M.2 ‘0.60 + 0,5 *254*46(1- 


= 40.88 + 57.00 - Sp.§8 t-ni 
Para ei niv£l superior Pu s = 201.01. 




M y =- 0.8 ‘ 2028’* 4.2*0.60 + 05 *254 * 06 I - g§ . 

My “ 40;8S + 46*28# 8$. 16 Um 
- Nudo Sfjpwor: ^97-86 f 8946^ 18.7*04! - fn 

iM yC -187.04>1,2vM yv -lSO.82t-m Sbbfcrme • 
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Diseno del Refuerzo Transversal 


ft.=60 


h x=^ =1 §<91 cm 

CRsefte por^rtfinarttiento 


.6b-cm.. 






t)A€-3(6^0.Snft 






=0.16 m 




ifji 


lOcmg s ^15-crrt 




■w 

=1036- 0.04)$ = 0.2704 i# 


J . l " 

Sfe-V j 

!&*%■• h 

■' 

v - 
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A Shr 


f > I A, 


0 . 3 's*h r 

V 


ns 




i 




- 3.78 cm^ 
2 


0.03' s * h c ‘ c 3.42 cm' 

7 


Usar A, h =#* 1 / 2 “ + 2 ::«? 3 / 8 " 

A s; . = 3.96 cm 2 

b) Diseno por Cortante 

Calc ulo ae fas fuarzas cortantes da diseno 



M, 


gUpi 




i . '■ 

Silcs/ 


M prwi 5..M ptei - 69:635••; 1 i 


mi 


,h=3 


41,781 


4*76* 


o V„ ~ <i> (Vr. + V 6 ) 


V c =0;53 |vb !i {|-0.58*14,6*60*83.365- 24.91 
A v ’ V d 3,96*12*53365 

•V ~~T.S rrMrm f“*” j. 


V $; S2.i^| c 8*fUJ>7 6; 

= 0.85 (24.0i+ 74.85) 4= 34/53 t 
•••■oV n >i e 

84153 t > 41.76 T ' CONFORM? 


<QK) 
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6) ’ Zon 




V* * 24.S066? 




', r 


S $3£]£ 


\ tJ--•<■•- iA-.-< 
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CONEXION VIGA - COLUMNA 


1. Por Confinamiento 

Se debera proporcionar el mismo refuerzo que en los extremos de la columna. 
Si existen vigas en los cuatro lados de la conexion con anchos b f > 3/4 c jf la 
separacion de estribos puede aumentar al doble. 

2. Por Cortante 



a) Fuerza cortante de diseno b) Fuerza cortante de columna 
en la conexion 

Para una conexion extrema: 


V u “Tt" Ycoi f pAft | 


Diseno por cortante: 

V 3. 
n 4 , 



: 

Unidn confinada 


. 

Para otras uniones 
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donde: 

Aj = Area minima de la seccion transversal de la unidn en un piano paralelo al 
eje del refuerzo que genera la fuerza cortante. 

Puede considerarse como el area resistente al corte igual a "bd" de la conexion. 

3. Longitudes de Anclaje 



b) Para barras del No. 3 al No. 11, la longitud de desarrollo, para una 
barra recta no debe ser menor de 2.5 veces la longitud requerida con 
gancho estandar si el espesor del concreto debajo de la barra no excede 
de 30 cm; y no debe ser menor de 3.5 ^ dh si el espesor del concreto 
debajo es mayor de 30 cm. 

c) Cualquier porcion de la longitud recta de empotramiento fuera del nucleo 
confinado, debe incrementarse en un factor de 1.6. 

1.6 (^d - £dc) + ^dc 

longitud de desarrollo requerida cuando la barra no est£ completamente 
empotrado en concreto confinado. 
longitud de desarrollo requerida en concreto confinado. 
longitud de la barra en concreto confinado. 


Esquina Exterior Interior 

Geometria de las Conexiones 
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Fig. 1: Conexiones Viga Columna 


Conexion exterior viga columna 



Fig. 1: Conexion Viga - Columna Exterior 

Vj = T - V 1 
Vj = A s T y -V' 
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Fig. 4: Area efectiva de cortante de una conexion Viga - Columna (Nzs 3101) 



Fig. 5: Area efectiva de cortante de una conexidn Viga - Columna (AIJ) 
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MUROS ESTRUCTURALES DE CONCRETO ARMADO 

Refuerzo Mi'nimo en Muros 

El c6digo define un refuerzo mi'nimo para controlar el agrietamiento de la 
estructura. 

Refuerzo Mi'nimo Vertical 

Para varillas menores o igual que No.5, f y > 4200 kg/cm 2 

\mfn = 0.0012 bh 

Para cualquier otro tipo de varilla 
Ay m(n = 0.0015 bh 

Para mallas electrosoldadas, de alambre liso o corrugado no mayor que 
W31 y D31 

A vm >n = 0-0012 bh 

Refuerzo Mi'nimo Horizontal 

Para varillas menores o igual que No.5 y f > 4200kg/cm 2 
A hmin = 0.0020 bh 

Para cualquier otro tipo de varilla 
A h mfn = 0-0025 bh 

Para mallas electrosoldadas, de alambre liso o corrugado no mayor que 
W31 y D31 

A h mfn = 0.0020 bh 


Distancia entre juntas Refuerzo minimo 


7 - 9 m 

0.0025 bh 

a - 12 m . ~| 

o*0o30 br* 

i . 12- ! 


T5 -"50 m 

q.ooifiF) 


<33sm. 
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r > 2 cm 
r < h/3 ' 


A in t < Vi A s total 
> 1/3 A. total 


4 ? 


Lado interior 


h; 


-v 


r > 5 cm 
r < h/3 


*L-A e x t > Vi A total 
(./ 2/3 A s total 


Lado exterior 


Consideraciones: 


h > 25 cm 
(mmimo 2 capas) 


Espaciamrento del refuerzo horizontal y vertical no sera mayor que tres 
veces el espesor oel muro ni mayor que 45 cm. 

El acero vertical no necesitq estribos latorales si la cuantfa 
vertical < 0.01 o si este refuerzo no trabaja a compresidn: : 

• S);h>,2 ; 5':Qrri^ 


w 


Cargas concentradas en Muros 


Si una carga concentrada es aplicada, se considera que 6sta es resistida s61o 



Se debe verificar que las cargas concentradas no ocasionen el aplastamiento 
del concreto debajo de ellas. 
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Compresion y flexo-compresion en muros de Concreto Armado 


sometido integramente a compresion. 



& dMat&ion del.rMtre 

; n> .\ 



Para muros de sdtano el espesor minimo es 20 cm. 

Se estima la resistencia a la compresidn del muro a traves de la siguiente formula 




I / 



■<. v,:....isiSrSK. .. 

0.70 (La solicitacidn es de flexocompresidn) 
Altura libre del muro. 

Area de la seccidn transversal del muro 
factor de altura efectlva 


rips 


lii 5 arlBa ;-3 


.1.....-.^ S^|f^|0, ■■■■■■ .. i ■ $5f ; C|j 




’ V ? ' h.':' T'"" • ' " V 


; ';; .■ -' ;' • . : 



IpSEfe :V 

rs M- h 



IphffC ' 

^ ..V «S 8 ^s§$ 
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Segun este metodo, el pardmetro El deberd tomarse segtin las siguientes 
expresiones: 

E c = Modulo de elasticidad del concreto 
Ig = Momento de Inercia de la seccion bruta 



(3 = 0.9 + 0.5P§ ■ 12p 


EL > 0.1 



P d : Para porticos arriostrados, 



EL < 0.4 



P d : Para pdrticos no arriostrados, 



p = cuantia de acero vertical respecto al Area bruta de concreto. 
e = Excentricidad de la carga axial, 
h = Espesor del muro. 


Fuerzas cortantes generados por cargas Paralelas a la cara del 
muro 


Resistencia del concreto al corte 

Se tomara el menor valor de: 



(Unidades en kg y cm) 

N u : Carga axial amplificada en el muro, positiva si es de compresidn 
y negativa si es de traccidn. 

M u : Momento flector amplificado en la seccidn analizada. 

V u : Fuerza cortante amplificada en la seccidn analizada. 
d : Peralte efectivo del muro, se estima como d = 0.8 L w 
L w : Longitud del muro. 
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El codigo ACI recomienda que la resistencia del concreto al corte entre el apoyo 
y la seccion ubicada al valor menor entre l w /2 , h J2 deber£ considerarse para 
el calculo en dicha seccion. 

En lugar de estas formulas se puede usar las siguientes que resultan ser mas 
practicas. 


Si el muro esta en compresidn: 

tS&c f§ |p|MI.,;;:i 

Si el muro esta en traccion. 



Consideraciones: 


Si: 



se considerar£ el refuerzo rninimo considerado anteriormente. 


Si: 



la cuantia minima del refuerzo horizontal sera 0.0025 y el espaciamiento del 
acero sera menor que: 



Diseno Por Corte 


Si V u > <(>V C t el area de acero horizontal se determinara de la siguiente forma: 



Siendo A vh el area del refuerzo horizontal en una franja del muro de ancho s 2 . 
La cuantfa del refuerzo vertical, p v , respecto a una seccion bruta horizontal, 
debera cumplir: 
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6 > 0.0025, pero no necesita ser mayor que el requerido por refuerzo horizon¬ 
tal, su espaciamiento no excedera 

L w u 

~ , 3h, 45 cm 

O 

Diseno por Flexo-compresion 

Teniendose la distribucion del acero vertical, se elabora el diagrama de 
interaccidn del muro con la cual verificamos que nuestros valores M u /<(> y P u /<t> 
se encuentren dentro de la zona del diagrama de interaccion. En caso contrario 
sera necesario hacer uso de diagramas hechos para una distribucidn dada de 
acero y calcular nuestra 6rea de acero necesaria. 


^—Refuerzo concentrado 
#m m \ mIm) en los bordes 



frTTn; 

* 

l£\ 

[I 

i "b : ”* 1 

n 




f, C bh 
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REQUISITOS DEL CODIGO ACI PARA RESITENCIA SISMICA 
"MUROS ESTRUCTURALES" 


Consideraciones de diseno de muros ductiles (ACI 318-99, Cap. 21) 
Muros Esbeltos: 



Comportamiento similar a una viga en voladizo. 

Momentos grandes en la base del muro: Formacion de rbtulas plbsticas 
En una longitud apreciable (0.5 d w a 1.0 d w ). 

Fuerzas cortantes significativas: Fisuramiento por traccion diagonal. 


h m(n = 1.51^ Longitud probable de rbtulas plasticas => V u = V base 

Muros Cortos: 



Cargas verticales relativamente pequenas. 

Requerimientos menores por flexibn (momentos de volteo). 

La fuerza cortante significativa: Fisuramiento por traccibn diagonal. 


Refuerzos en Muros Estructurales 

; p B a 0,0025 ; v■- t;:- 

'0 p v 2 0.0025 ■ ' ■ 


Si V u 2 0.53 A cv ’ entonces se pondran 2 capas de refuerzo o mbs. 
Para muros bajos: h w / <2 => p v 2 p h 


Espaciamientos Maximos 






Resistencia al Cortante de Muros Estructurales 
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&£,- 0.53 p&f? > 2:Q 

.'.^w' ■' .. 

Para valores de h w / L w entre 1.5 y 2.0, se interpolara linealmente los valores 
de <x c . 

Elementos de Borde o de Confinamiento en Muros Estructurales 

a) Los muros continuos desde la cimentacion hasta el extremo superior que 
tienen una seccion crftica por flexion y carga axial, la zona de compresidn 
sera reforzada con elementos de borde especiales: 



-6° o^/h w ) 
L / h u/ > o.po?• 


donde: 


c = profundidad del eje neutro. 
5 = desplazamiento de diseno. 


> w Y, u 

Verticalmente el refuerzo debera extenderse una distancia: - 2 ' 4V 

b) Se pondran elementos de confinamiento especiales, donde el esfuerzo 
de compresidn maxima que ocurre en la fibra extrema es mayor que 
0.20 f c . 

Se puede discontinuar estos elementos si el esfuerzo de compresion es 
menor de 0.15 f' c . 

Estos esfuerzos se determinaran mediante un anaiisis lineal eiastico, 
usando las propiedades de la seccion. 

Debera confinarse hasta una distancia no menor que el mayor valor 
de: c - 0.1 L w 6 c/2. 

En los bordes con alas esta debera extenderse de la fibra superior en 
compresion por lo menos 30 cm. 
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El refuerzo transversal de los elementos de borde deberd satisfacer los 
requerimientos para columnas especiales; este deberd extenderse por lo menos 
30 cm en la base. 

Donde no se requiera elementos de borde deberd satisfacerse lo siguiente: 
28.2 

a) Si ^ > f ,se colocara refuerzo transversal especificado para columnas, 
a un espaciamiento no mayor de 20 cm. 

b) Si v u < , el refuerzo horizontal deber£ terminar en ganchos 

de 90° o se colocar£ un estribo en U. 

Determinacidn de la cuantfa longitudinal en Elementos de Borde 










Del analisis y disefio estruetural dp ias columnas consiaerartdo la direcdWn 
transversal seobtiene dimensiones-.de 1.25m ‘ 0.80m y refuerzo Idndltudioartte 
30 $ No.11. 

«^ e fllP s «*» CQnfiftarflieSto. 

Debe disponerse necesanameme de elementos de coriftnamiento si el esfuerzo 
maxlmo de compres»6n en la fibra extrema es mayor de 0.2 f c . 

A g = 795x50+ (125x30) *2 = 47250 cm 2 
l ! 8 £ VP" .80* 125(335) 2 j*2 t 5iT •• 2/9458.35-937. 5 cm 4 . 


P„ + = 2085•>0 3 . 6689-2'lo) : m<2 , , SMt , rm 2 

c Ag Lg 47250 ?O45'035 937.5 V 

f■ = iMOikprm 2 > o,2 % = 0.2 * 280 - 56 kg/cm 2 ' '■ 


neeesita eiementos de confinarmento 

Determinacion de ios refuerzos del muro y columns lie 
confinamiento 

a) . Wurd 


Determloacidn de los requerimientos de refuerzo mfntmo' i 
longitudinal v transversal en ei muro: 


Verifipar ei se requiere refuerzo en dos capas. 
Se neeesita refuerzo en dos capas si: 

- la fuerza cortante factorada en el muro excede 


- si: h 25em 

% = *06t:>0.5&$* %, » 0.53 v® (4Q)Ov5>Z 95)=352 s 53 t 

tt= 50cm > 25cm 
neeesita refuerzo en cios capas. 

5 ■ ■ ' • 

■ 

As v 

Pv = a -t>n^0G25; / 
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Espaciamientc Maximo, = 45 dm 6 3h (SI manor) 

A^/m (100X50; - 5000 em 2 /m • 

El area de dee*© en cada direccion por cada metro do muro 
pxA cv = 0.0025'5000 = 12.5 cm 2 /m 
usando © 5/S ' € As= 2*1.98 = 3*96 cm* 

. V tequerido & , 1 « . -u.32m |i 

.12*5pm / nt . • . , 

Considerar f 5/8" @ 0.32 en 2. capas para el Ref. vertical 


2) Petermi n ar requerimiento da lelHCffzo por coriante 

V n A c/‘"r #c + Pf>V 
h w .. 

a_ = 0.80 para j. s15 

jj.W 

,- t i:! , : Ops _ 45 nr 

Se liens 7ii§rn ~ 5.66 > 2 ■.*. u c , -- 0 50 

= 50 * 795 * 39750 cm 2 

y 6 *O.S &?$7 A^= 0 . 53 g i / 2 §a: ! ( 10 )(O.ISO # « 9 S) = 352 . 53 d 
V, - V n - V c - Jp * 352.53 = 324,141 

Bvalordedparael certain to as deO,8S.Sin embargo debera^usarse o = 0^$i i 
la rfsistencia al coitant© nominaj%:es menor que el coriante corre^pondients 
al desarrollodela resistencia a flexion nominal. En forma conservadora so tomara 

o -m .. ' : . " 


A v • ly • © 3 . 06 * 4.2 


324.14 


32i63em 


5=32.63 £ 45 cm 
s=32.63's 3ft *150 Cm . 

3=02.63 < 32 cm (cuantia minima) 

Usar s = 32 cm 

. Wm*m 2 capas: A y M2 *\1 .98 = 3,96:cm 2 ; 

d «: 0.8 L w = 0.8 * 795 = 636 .cm 

Usar o 5/8" en dos capas @ 6.32m,para let RefJHofi 2 onial 
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b) C lamtento 

1. 

de gravedad y de sismo. 


p umax = y ■ + 'l^ 

%tiliro! “ 1-4 (P D + P L + P f ^ 

■ ! Pu(fnuro) = 1 4 11280+195 + 0), = 2085 f 
Momento factorado en la base W y - 1.4 M BAP£ 
% = 1.4 * 4178 = 6689 MW 


p 2065 *689.2 

2 ' ' 6.70 " 

; 


W:J “ 2 ^' M ^ " 203 » ' 


P.,* 2030.891 
D * h = 80 ’ 125 cm ' 
A st -304No.il 




P-, % ^ ~ 0.C29 > p, r r = 0.01 . . ■ 

* Pmav °M 

- % - a # ) + A^i yi 

Go!umna$ astribadas 

P u max ~ ^ P n max = max 

P u 7(0.80);; [Q,85‘28Q|80* 125-287.4)+287:4*4.2] = 19?0:< 

P u ,r& vr p u . NO ES GONFORME 

<S NO 11 -->■ % « 34 s '9.68 =? 325. 



P umax-0.70 *0.8{0;i 
;P 4: ^ - 2055.481 > P.,« 2030.891 ' .-. Q: ME ■ 


>-*v&.tuV : ’ ■---- t.'-'V-'-. 
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2. Vsjritfiear por ilexo-compresion 

.i.o . 

£«■ . ... 


mu njvf^ :•:.-• 9®s- 




GonsiiararMio eatefcioisde a i M“ @ 0.1 O om 

■ 12 *4 s +.;iai) *!i&7i«ri. 


wyf|p : ? 4 “| ® - 4 - 

O.OP‘10 • 115.73 * J~- - 6,94cm 2 
Usarido 6 o 1/T 6'1.27 - 7.62cir ; l -^.aV» 
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R. Morales / Concreto Armado 







424crrr 


Usancio 4 $ 1/2 ’ A. 
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